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Betrachtung über die Stellung des Stahlbetons beim Wieder- 
‚des Hafens Hamburg gibt nur dann ein richtiges Bild, wenn 
etrachter auch die Entwicklungen vor 1945 in ihren Grund- 
Ibekannt sind. Aus diesem Grunde muß der Behandlung des 
chen Themas ein kurzer Überblick über die konstruktive 
klung der wichtigsten Bauwerke des Hafens und die dafür 
‚deten Baustoffe vorausgeschickt werden. Dabei ist festzustel- 
ß Holz und Ziegel als die Urbaustoffe des Hafenbaues anzu- 
sind und daß der Stahlbeton erst verhältnismäßig spät in Er- 
ing getreten ist. Das wird nicht nur auf die konservative 
g der Hafenbauer zurückzuführen sein, sondern ist im wesent- 
durch die konstruktiven Möglichkeiten und den Stand der 
chen Entwicklung der Stahlbetonbauart bedingt. Das Vor- 
n des Stahlbetons seit 1945 zeigt sehr deutlich, daß ein hoher 
ler technischen Entwicklung erreicht sein mußte, ehe sich diese 
auch im Hafenbau im scharfen Konkurrenzkampf mit anderen 
er durchsetzen konnte. 


38 für Hafenbauwerke verwendete Baustoffe 


chuppen 
äußere Bild des Hafens wird beherrscht durch den einstöckigen 
uppen, der dem schnellen Umschlag der kostbaren Stückgüter 
Möglichst große Flächen, also wenig Stützen, große Tore auf 
Seiten, gute Beleuchtung, ein geeigneter Fußboden — bei 
schuppen gute Isolierung —, das sind die Hauptanforderungen 
nutzer; der Eigentümer fügt hinzu: preiswert und feuersicher. 
dem 1. Weltkriege herrschte der Holzbau vor, und zwar eine 
rchdachte und solide Zimmermannskonstruktion, die auch nach 
ur vereinzelt durch Ingenieurholzkonstruktionen ersetzt 
In zwei Fällen wurde bei zweistöckigen Spezialschuppen 
n Südfruchtumschlag für den Geschoßbau Stahlbeton 
cher Hochbauausführung angewandt; aber auch in die- 
llen blieb es bei einem hölzernen Dach. Der erste ganz 
ahlbeton konstruierte Kaischuppen entstand 1930, und 
n der Zeiss-Dywidag-Schalenbauart. Den Ausschlag für 
ahl des Stahlbetons gab nicht allein der Herstellungs- 
ler etwa dem einer Holzkonstruktion gleichkam; Grund 
elmehr, daß man wertvolle Erfahrungen mit Stahlbeton 


n-wollte. 


hauern 
zweite wichtige Bauwerk des Hafens ist die Kaimauer. 
n früher üblichen und notwendigen Wassertiefen und 
formen hatte sich in Hamburg die Schwergewichts- 
er aus Mauerwerk oder Beton auf hölzernem Pfahl- 
hit hölzerner Spundwand entwickelt (Bild 1). Von der 
e des Geländesprunges wußte man damals noch nichts, 
an war der Auffassung: Dem Schiffsanprall — er ist 
Praxis sehr selten — oder dem Trossenzug der Schiffe 
Bas nötige Gewicht entgegengesetzt werden. Mit wachsen- 
chiffsgrößen und Wassertiefen wuchs die Breite der 
uer, und entsprechend nahmen die Kosten zu. Erst seit 
ling man zögernd an den Stahlbeton heran. 


größeres Versuchsfeld mit allerdings geringer Wasser- 
ar der Fischereihafen Cuxhaven, wo in den Jah- 
913 bis 1922 zahlreiche Winkelstützmauern aus Stahl- 
auf Stahlbetonpfählen mit Stahlbetonspundwand ge- 
orden sind (Bild 2). Je nach den örtlichen Verhältnissen 
b Rostplatte höher oder tiefer und wurde in einem Fall 
Is Plattenbalken ausgebildet. Eine im Trockenbau her- 
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gestellte Mauer mit tiefliegender Platte erhielt einen Mauerkörper 
aus Stampfbeton. Es hat sich später herausgestellt, daß Cuxhaven 
nicht der richtige Platz war, Stahlbetonbauten, besonders Stahlbeton- 
spundwände, zu bauen, da die Kenntnisse von der Einwirkung des 
Seewassers auf den Stahlbeton noch recht lückenhaft waren und zum 
Teile heute noch sind. Es haben sich dort hinsichtlich der Betongüte 
und der konstruktiven Einzelheiten Kinderkrankheiten gezeigt, die 
heute vermeidbar sind. 

In Hamburg begann die Entwicklung von Stahlbetonkaimauern 
1912 mit einer Winkelstützmauer für Flußschifftiefe (Bild 3). In den 
20er Jahren folgten weitere, deren Querschnitte sich an die Cux- 
havener Mauern anlehnen. Im Hinblick auf die größeren Wasser- 
tiefen sind mehrere Reihen Stahlbetonpfähle angeordnet. Da sich 
beim Rammen und Dichten der Stahlbetonspundbohlen Schwierig- 
keiten ergaben, trat seit 1935 die Stahlspundwand in den Vorder- 
grund. Der Togokai aus dem Jahre 1935 stellt eine recht ausgereifte 
Konstruktion dar, deren Grundzüge auch nach 1945 beibehalten wur- 
den. Erstmalig wurde die vordere Spundwand für die Aufnahme 
senkrechter Lasten herangezogen, mit der Anordnung nur einer 
Pfahlbockreihe eine klare statische Lagerung des Mauerkörpers er- 
reicht und die Rostplatte nach hinten ausgekragt. . 

Zwischen den Kriegen begann man, in Anpassung an die wachsen- 
den Schiffsgrößen, einen Teil der älteren Kaimauern zu vertiefen 
(Bild 4). Hierbei war der Stahlbeton das ideale Konstruktions- 
mittel. Zwei Vorkriegskonstruktionen, die Mauern am Versmannkai 
und Auguste-Viktoria-Kai, seien hier als typisch erwähnt, die 
erstere für 6,80 m bei mittlerem Tide-Niedrigwasser, die letztere für 
10,00 m; die Vertiefung beträgt 1,30 m bzw. 2,60 m. Im ersten Falle 
wurde die Mauer vorne durch längere Pfähle, hinter der alten Mauer 
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Bild 1. Entwicklung der Schwergewichtskaimauern in Hamburg bis 1938 


a) 1878 Sandtorufer; Mauer: Ziegel. Pfähle und Spundwand: Holz 
b) 1902 Auguste-Viktoria-Kai; Mauer: Beton. Pfähle und Spundwand: Holz 
ce) 1927 Burchardkai; Mauer: Beton. Pfähle und Spundwand: Holz 


Bild 2. Entwicklung der Stahlbetonkaimauern in Cuxhaven bis 1938 
a) 1913 Alter Hafen; Mauer, Pfähle und Spundwand: Stahlbeton 
b) 1913 Alter Fischereihafen; Mauer, Pfähle und Spundwand: Stahlbeton 
ce) 1921 Alter Hafen; Mauer, Pfähle und Spundwand: Stahlbeton 


N 


Bild 3. Entwicklung der Stahlbetonkaimauern in Hamburg bis 1938 


a) 1912 Roßkanal; Mauer, Pfähle und Spundwand: Stahlbeton 
c) 1926 Grenzkanal; Mauer, Pfähle und Spundwand: Stahlbeton 
e) 1935 Togokai; Mauer und Pfähle: Stahlbeton. Spundwand: Stahl 


Bild 4. Vertiefung von Kaimauern in Hamburg bis 1938 
a) 1927 Versmannkai 
b) 1934 Auguste-Viktoria-Kai 


durch eine neue Stahlspundwand und hinten durch Stahlbetonpfahl- 
böcke verstärkt; alte und neue Bauteile sind durch einen Stahlbeton- 
mauerkörper verbunden. Bei der zweiten Mauer (vgl. die Bilder 1b 


und 4b) steht die neue Stahlspundwand vorne; die neuen Betonbau- 


teile vorne und hinten sind getrennt und werden durch Anker mit 
der alten Mauer zu einem Ganzen verbunden. 


Nebenanlagen 


Die Nebenanlagen im Hafen, also schwimmende Landungsanlagen, 

Brücken, Pfahlwerke usw., haben vor dem Kriege für den Stahlbeton 
kaum eine Rolle gespielt. Da bei nahezu allen Brücken die Kon- 
struktionshöhe eine entscheidende Rolle spielt, wurden stählerne 
Brücken bevorzugt. Eine Stahlbeton-Eisenbahnbrücke mußte wegen 
ihres schlechten Zustandes infolge schwerer Konstruktions- und Aus- 
führungsfehler gegen einen Stahlüberbau ausgewechselt werden. Die 
Pfahlwerke an Landungsanlagen, Brücken, Kaimauern und Schiffs- 
liegeplätzen wurden grundsätzlich aus Holz gebaut. Einzelne Ver- 
suche mit Schleuderbetonpfählen blieben vorerst ohne Bedeutung. 
Die Fußböden der Kaischuppen bestanden durchweg aus Holz. Ver- 
suche mit Beton-Fußböden auf den Schuppenrampen befriedigten 
nicht. 
Für Straßenfahrbahnen wurde in wenigen Aus- 
nahmefällen Beton verwendet, desgleichen für Fahrbah- 
nen von Straßenbrücken nur in wenigen Sonder- 
fällen, z.B. bei Verstärkungen. 

Nur bei den schwimmenden Landungsanla gen zwang 
die Stahlnot im Kriege zu umfangreichen Versuchen mit 
Stahlbetonpontons, auf die später noch ‚eingegangen wird. 


Wiederaufbau nach 1945 


Der zweite Weltkrieg hat dem Hafen schwere Schäden zu- 
gefügt: U. a. waren rund 90% der Kaischuppen, 25%/0 der 
Kaimauern, 42°/o der Brücken und 58°/0 der Landungsanlagen 
wegen mehr oder weniger starker Zerstörungen ausgefallen. 
Dabei hat sich gezeigt, daß die hölzernen Konstruktionen 
gegen Brandbomben recht anfällig waren, daß aber die ge- 
ringen Rückstände leicht abgeräumt werden konnten. Da- 
gegen litten Stahlbetonkonstruktionen stärker durch Spre 


ng- 
bomben, wobei die Abräumung der Trümmerreste e 


inen er- 


Ba Eee ge Der 


: erforderte. $ 


H ERIC 
\ 


0 
n 


zu bedienen und sich den alten Bauwerken anzupa 
allmählich wurde es möglich, für total zerstörte Anl. 
konstruktiv zu neuen Bauformen zu kommen. In 
hiermit gab der Mangel an Holz und Stahl in den eı 
kriegsjahren dem Stahlbeton eine gute Chance 
Hafenbau stärker als bisher Fuß zu fassen. Diese ? 
allerdings in einigen Fällen zu Anwendungen gefü I, 
später rückläufig entwickelten. Im ganzen gesehen h 
die weitgehende technische Vervollkommnung des Sta 
baues dieser Bauart auch im Hafen eindeutig groß 
gebracht, ohne daß bereits alle Möglichkeiten voll aus 
zu sein scheinen. Im folgenden soll versucht werden 
herige Entwicklung an markanten Beispielen der 

Bauwerksgruppen darzustellen. 


Kaischuppen 


Im Kaischuppenbau besteht die Aufgabe im allge 
darin, eine Fläche von 300 bis 400 m Länge und 40 bi 
Breite durch eine helle und übersichtliche Halle mit et 
Nutzhöhe zu überbauen. Es lag nahe, einen oder mehre 
heitliche Schuppentypen zu entwickeln, um die Aufbaua 
zu erleichtern. Jedoch zeigte sich bald, daß dieser Weg 
der örtlichen Verschiedenheiten und der Notwendigki 
z. T. noch vorhandenen kostbaren Gründungen soweit a 
lich wieder zu verwenden, nicht gangbar war. Wir hab 
aber im allgemeinen darauf beschränkt, für die eim 
Bauaufgaben die grundlegenden Abmessungen und h 
lichen Forderungen festzulegen und die konstruktive Gestaltur 
die Wahl des Baustoffes dem technischen und wirtschaftlichen 
bewerb zu überlassen. Schon 1946/47 wurde ein solcher Wett 
ausgeschrieben, um das Gelände abzutasten und festzustellen, 
neue Bauarten durchsetzen würden. Maßgebend waren dabei A 
Menge der Baustoffe und Arbeitsstunden sowie ein Kostenver 
der alle für die Wirtschaftlichkeit maßgebenden Gesichtspunl 


rücksichtigte, also neben den Herstellungskosten auch die | 


haltungskosten, die Lebensdauer und die Feuerversicherungspr. 


Als bisheriges Ergebnis ist festzustellen, daß sich Stahlkon 
tionen nicht durchsetzen konnten, daß aber von den bishi 


Schuppenneubauten etwa die Hälfte in Holz, die andere Hä 
Stahlbeton errichtet wurde. 


Bei den Stahlbetonschuppen sind zwei große Gruppen zu 
scheiden: 


a) Monolithische Bauart, 


b) Teilmontagebauten, im allgemeinen unter Herstellung der B 


und der Längsverbände in den Außenwänden in Ortbeton 


rend für die Pfetten und die Dachhaut Fertigteile E 


wurden. 


Durch Kriegseinwirkung zerstörter Kaischuppen 59 


RE 


D STAHLBETONBAU 


eiden Gruppen wurde neben schlaff bewehrten Kon- 
onen für einzelne Bauteile auch Spannbeton verwen- 
> Dachform hat sich das Pultdach als Charakteristikum 
dernen Hamburger Kaischuppens weitgehend durch- 
"Im einzelnen mögen die folgenden Beispiele diese 
lung darlegen. 


erster Schuppenneubau nach dem Kriege wurde schon 
r Schuppen 75 in Stahlbeton errichtet, da andere 
fe nicht verfügbar waren. Dabei wurde die beim alten 
en 59 (Bild 5) bewährte Zeiss-Dywidag-Schalenbauart 
ingfügigen Änderungen, wie Fortfall der Oberlichte, 
mmen; durch hohe Fensterbänder in den Außenwänden 
llen Innenanstrich konnte ein gut belichteter Innen- 
rzielt werden (Bild 6), eine Ausführung, die zum charak- 
chen Merkmal aller neuen Hamburger Kaischuppen ge- 
' ist; Endscheiben der Schalen massiv (Bild 7); zwei- 
je Halle (Bild 8) mit neuer Gründung ohne Berücksich- 
der alten Fundamente. 


leicher Weise wurde anschließend 1948 der schwer- 
ligteSchuppen59 wieder aufgebaut unter Fortfall 
erlichte und Einbau von hohen Fensterbändern in den 
wänden. 

Schuppen56 (Bild 9) wurde im Jahre 1951 erst- 
monolithisch mit vorgespannter Dachplatte und vor- 
nten Binderriegeln ausgeführt, im übrigen Satteldach; 
iffig, Anpassung an die vorhandenen Fundamente. Ein 
twickelter, monolithisch gebauter Kaischuppen mit vor- 
nten Binderriegeln und vorgespannter Dachplatte ist 
erSchuppen71 aus dem Jahre 1952 (Bild 10). Teil- 
Wiederverwendung der alten Fundamente. 


nun einige Teilmontagebauten: 


im Jahre 1947 wiederaufgebaute Fischhallel, eine 
ktions- und Packhalle, paßt sich in der äußeren Gestalt 
ten hölzernen Halle an (Bild 11). Stützen und Längs- 
ıd der Wände aus Ortbeton; Längsträger und Pfetten 
rtigteilen; Dachhaut vorgefertigte Rippenplatten. 


ärmeisolierter Südfruchtschuppen für Bananenumschlag 
1949 der Schuppen 37 (Bild 12) errichtet. Binder 
beton, vorgespannte Pfetten und Bimsbetondachplatten 
rtigteile eingebaut. Verwendung der alten Fundamente. 
Schuppen 4/5, Baujahr 1951, ist ein schmaler, nur 
tiefer, einschiffiger Kaischuppen mit einhüftigem Ge- 
hmen und landseitiger Pendelstütze. Binderstützen und 
verbände in Ortbeton; vorgespannte Binderriegel als 
teile eingebaut und nachträglich mit dem Stiel verbun- 
Keine Benutzung alter Fundamente. Zwischen den in 
m Abstand angeordneten Bindern liegen jeweils drei 
fetten aus vorgespannten Fertigteilen. Darauf vorge- 
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@:e Dachplatten in Schuppenlängsrichtung. Sehr elegante 
@irtschaftliche Konstruktion (Bild 13). 


'nSchuppen72 aus dem Jahre 1953 mit vorgespann- 
fetten und querliegenden Dachplatten ist die wasser- 
u Wand an vorgespannten Hängesäulen aufgehängt. Teil- 
@/ Verwendung der alten Fundamente. 

ähnliche Ausführung ist Schuppen 53, Baujahr 
Bild 14). Weitgehende Verwendung alter Fundamente. 
ind Binder und Längsverband der Außenwände aus Ort- 
| Pfetten und Dachhaut vorgefertigt. Diese Bauart hat 
„Z. als die wirtschaftlichste durchgesetzt und ist mit 
Sbfügigen Änderungen bei insgesamt sechs Schuppen an- 
Shdet worden. 
ndenkonstruktivenEinzelheiten sei hier nur auf 
@estaltung der Dehnungsfugen hingewiesen (Bild 15). 

tere Anordnung: Doppelbinder, die zwar einwandfrei arbeiten, 
er erhöhten Materialaufwand bedingen. 

hnungsfuge in Mitte Deckenfeld bei vorgespannten Decken. 
fetten beweglich auf Stahlbetonkonsole gelagert unter Ver- 
Endung von Stahlplatten als Gleitlager. Ausführung etwas 
mp und teilweise unsicher. Wegen ungenügender Bewehrung 
Fr Konsole nachträglich teilweise Stahlbandagen eingebaut. 
fetten auf Stahlkonsolen gelagert, die in den Binder einbeto- 
\ert sind. Bewegliches Rollenlager aus Stahlteilen. 


| 
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Bild 8. Monolithischer Stahlbetonkaischuppen 75 in Schalenbauart 


Kaimauern 

Im Kaimauerbau hat der Stahlbeton die alte Schwergewichts- 
mauer völlig verdrängt. Die Entwicklung nach 1945 knüpft dabei an 
die Erfahrungen der Vorkriegszeit an. Grundsätzlich wurde die 
tragende vordere Stahlspundwand beibehalten; durch die Einfügung 
von Kastenformen in die Spundwand wurde diese Entwicklung noch 
gefördert. Auch die hintere Pfahlbockreihe und die verbindende 
hochliegende Stahlbetonplatte wurden beibehalten. Besondere 
Merkmale der neueren Kaimauern sind die zur Erzielung besserer 
Abschirmwirkung für den Erddruck nach hinten überkragende Rost- 
platte, die die senkrechten Lasten über dem Pfahlbock in wünschens- 


9, "Spannbetonbinder im Kaischuppen 56 
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Bild 10. Monolithischer Kaischuppen 71 mit vorgespannten Binderriegeln 
und vorgespannter Dachhaut. Baujahr 1952 


atTy 


= snamanaı 


Bei 


ESSEN 


N 77° SS SS IE SSHTSSITENN 


hohl 10,00 10.00 1Or— 
w_ w 
| 
270 
+ 
pe « 
380 
77 TIPSSS PIE SSSTIFSS NT77 7 ISIS A T77 7 NT777\ 7 
| 


Bild 11. Fischhalle I mit vorgefertigten Längsträgern, Pfetten und Dachplatten 


werter Weise erhöht, sowie der im vorderen Teil der Mauer an- 
geordnete Hohlraum, der den Erddruck und damit die Spundwand- 
kosten verringert. Es entstehen dadurch sehr hochgezüchtete Systeme, 
die in Firmenentwürfen teilweise durch Auflösung in dünnwandige 
Plattenbalkenkonstruktionen wirtschaftliche Grenzen führen, 
deren technische Zweckmäßigkeit nicht unumstritten ist. Im allgemei- 
nen wird Tidebau abgelehnt, nur in besonderen Fällen kann durch 
Herunterziehen des vorderen Mauerkörpers in Form einer Schürze 
an Spundwandkosten gespart werden. 


an 


Eine Besonderheit neuerer Hamburger Kaimauern ist die durch 
Verwendung von Vollportalkränen bedingte massive Unterstützung 
der hinteren Kranschiene und die Einfügung eines Schleifleitungs- 


nt 


kanals in den vorderen Mauerkörper. Zur Ers 
Streichpfählen sind wiederholt in 30 m Abstand 
Fenderschürzen angeordnet worden, bei denen d 
körper zur Aufnahme von Schiffsstößen durch Fen 
wisser Länge heruntergezogen wird. Diese Fendı 
werden meist durch eingebaute Fertigteile nach hinteı 
stützt. Als Fender dienen dabei schwere Kant- oder R W 
pakete mit oder ohne Zwischenschaltung von Gummi 3 
ausgebrauchter Autoreifen. Für die Gründung der Ka in 
werden je nach Bodenbeschaffenheit Stahlbeton- oder 
pfähle verwendet. Im einzelnen soll diese Entwicklung 
folgenden Beispielen erläutert werden: 

In den Jahren 1950 bis 1954 wurden u. a. die Kai 
SeehafenIHarburg(1950), Grevenhofkai 
und Arningkai (1954) gebaut (Bild 16). Alle drei \ 
sind völlige Neubauten von ähnlicher Ausbildung. 
beiden schweren Mauern (Grevenhofkai 10 m Wasser 
Arningkai schwere 200 t Werftkräne) zusätzliche Pfah 
Bei der Harburger Mauer ist die Platte in Plattenbalkı 
gelöst. Zugleich ist dies der einzige Fall eines Teilmo 
baues, da die Balken fertig verlegt und die Platten d: 
betoniert wurden. Bei der zweiten und dritten Maue 
pfähle, da Bauwerksreste im Boden. Dritte Mauer seh: 
Pfähle zur Aufnahme der hohen Kranlasten. ; 

Bild 17 zeigt im Querschnitt den Australiakai, einer 
ren Teil des Grevenhofkai und den Bremerkai. 

Der Australiakai (1954) ist ein Neubau zu 
größerung der Landfläche um mehr als 12 m in den 
hinein. Extrem hochgelegene Platte mit langer Stahlı 
wand; landseitiges Auflager auf der alten Mauer. Gebö 
Hohlraum unter der Platte. Herabgezogene Fenderschür 
hinterer Abstützung durch Fertigteile. 

Der Grevenhofkai (Schuppen 70), Baujahr 
wurde nach dem aus dem Behördenentwurf für das We 
(Bild 16b) entwickelten Sondervorschlag der ausfüh 
Firma neu gebaut. Ersatz der massiven Rostplatte durch’ 
betonrippen und eine hochgelegte, geneigte, sehr dünne 
Bei gleicher Gesamthöhe und Wassertiefe Bauwerksbrei 
12,00 m auf 9,80 m verringert. Ob die relativ geringe Kt 
ersparnis beim Bau nicht durch ungünstige Erfahrungen i 
Unterhaltung aufgehoben wird, bleibt abzuwarten. Grü 
auf Stahlpfählen wegen der Bodenhindernisse. 1 

Die stark aufgelöste Konstruktion des Breme: 
(1955) mit ihren dünnen horizontalen Platten erscheint 
gekünstelt und überzüchtet. Kaimauer und Pfähle aus | 
beton; Stahlspundwand. | 

Am Kronprinzkai, Asiakai und Stahmerkai wurden \ 
Vertiefung der Hafenbecken vor die vorhandenen M 
Stahlspundwände vorgerammt und darauf ein etwa 3 m! 
Betonkopf gesetzt. 

Am Kronprinzkai (1948) ist der vordere Neub 
mit der alten Mauer und dem Ankerbock durch Anke: 
Stahlbetonrippenplatten verbunden. 

Beim Asiakai (1953) ist die hintere Ankerplatte 
fehlender Kranlasten leicht gehalten. Verankerung an 
betonpfahlböcken. 

Beim Stahmerkai (1953) dienen 1:1 geneigte 
zugpfähle als Verankerung. Wo die Rammung solcher ] 
nicht möglich ist, auch Verankerung durch lange Runc 
anker an im Schuppen liegenden senkrechten Stahlbeton; 
platten. Das Bild 18 zeigt deutlich die vorgerammte $ 
wand, den Stahlbetonkopf darauf und die herabgezogenen F 
schürzen. 

Über Maßnahmen zur Wiederherstellung und Sicherung IH 
digter Kaimauern sei folgendes mitgeteilt: 

Der Roßkai erhielt 1947 eine vorgesetzte Stahlbetonmau 
über die alte Mauer hinweg weit nach hinten reichender Stahl 


platte. Stahltragpfähle vorn; Ankerböcke aus Stahlbetony 
hinten. 


Der Amsinckkai, eine infolge Kriegseinwirkung bis zu 
ausgewichene Kaimauer, wurde 1951 durch Hinterrammung 
dichtenden Stahlspundwand und Verankerung mit langen Run 
ankern an einer senkrechten Stahlbetonankerplatte gesichert. 


gs 
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- UND STAHLBETONBAU 


ebenfalls infolge Kriegseinwirkung ausgewichene Kai- 
am Werfthafen Blohm und Voss (Südkai) 
1953 durch geneigte Stahlbetonplatten an Ankerböcken 
stahlbetondruckpfählen und 1:1 geneigten Stahlzug- 
en verankert. 


‚Sicherung eines kleinen Geländesprunges an geböschten 
recken werden Ufervorsetzen errichtet. Sie be- 
en früher (bis 1938) aus hölzernen Pfahlböcken mit da- 
gerammter hölzerner Spundwand. Nach 1945 sind Stahl 
Stahlbeton auch auf diesem Gebiet vorgedrungen. So 
cam VorhafenHarburg (Ostseite), Baujahr 1952, 
as Ufer einfassende Stahlspundwand durch eine Stahl- 
platte an Böcken aus Stahlbetonpfählen verankert. 


ckenbau 


‚dem Gebiet des Brückenbaus befindet sich erstmalig eine 
{betonbrücke im Bau, die eine abgängige Straßenbrücke 
senieteten Vollwandträgern über drei Stützen ersetzen 
Bild 19). Infolge schlechten Untergrundes und schwerer 
ütterungen im Kriege waren auch die Widerlager nicht 
voll standfest. Die übliche Wiederherstellung durch 
ung der Widerlager, Erneuerung des Pfeilers und Ver- 
ng der Fahrbahn war außerodentlich teuer, so daß be- 
behördlicherseits ein Sondervorschlag zur Wahl gestellt 
e, bei dem unter Fortfall des Mittelpfeilers eine vor- 
nnte Stahlbetonbrücke als Spreize zwischen den durch 
ruck überlasteten Widerlagern dienen sollte. Der aus- 
rte Firmenentwurf (Bild 19 d) ging noch einen Schritt 
r und sah eine Rahmenbrücke vor, deren Stiele derart in 
/iderlager geführt wurden, daß zusätzliche Rammarbeiten 
ieden werden konnten. Durch Vorspannung des Rahmen- 
ls und die vorgesehene Möglichkeit einer nachträglichen 
lierung der von den Widerlagern ausgelösten Horizontal- 
war eine sehr wirtschaftliche Ausführung gegeben. Die 
en liegen um 40°/o unter denen des ursprünglichen Ent- 
es. 


enn dieser Fall einer vollständigen Stahlbetonbrücke auch 
Ausnahme darstellt, so ergibt sich andererseits ein großes 
endungsgebiet für den Stahlbeton bei der Verstärkung 
ür die neuen Regellasten zu schwachen Fahrbahnen der 
100 Straßenbrücken des Hafens. Für die laufend durch- 
hrte Verstärkung dieser Brücken genügt meist der Ein- 
einer Stahlbeton-Fahrbahnplatte, die in Verbundbauart 
emeinsamer Wirkung mit den Querträgern zusammen- 
lossen wird. 


ıdungsanlagen 


ie bereits erwähnt gab der kriegsbedingte Mangel an 
Iblechen den Anstoß zu Versuchen, die früher für schwim- 
de Landungsanlagen — von „Holzschlengeln“ kleiner Ab- 
sungen abgesehen — ausschließlich verwendeten Stahl- 
ons durch Stahlbetonpontons zu ersetzen und damit gleich- 
g die Unterhaltung dieser alle paar Jahre aufzuslippenden 
mit neuem Rostschutzanstrich zu versehenden Pontons zu 
illigen. Unter Verwertung der Erfahrungen im Stahl- 
nschiffbau des ersten Weltkrieges baute die Marine schon 
) Stahlbetonpontons größerer Abmessungen von 30X6 bis 
8 m. Die als Schale ausgebildete Bodenfläche war statisch 
stig und weniger stoßempfindlich als die ebene Platte. Ge- 

wurden diese Pontons kieloben auf einer Helling; der 
ton mußte daher nach dem Stapellauf im Wasser um- 
eht werden. Die Erfahrungen waren gut, da die Lage im 
ser infolge des hohen Gewichtes ruhig und die Unterhal- 
»skosten verschwindend gering waren. Nachteilig waren 
größere Tiefgang und die größeren Massen, die stärkere 
rungsdalben erforderten. Die Wasserdichtigkeit war selbst 
e besondere Betondichtungsmittel befriedigend, die Repa- 
rfähigkeit in Schwimm- oder Trockendocks nach Havarien 
rraschend gut. 


ı den letzten Jahren sind auch im Hamburger Hafen in 
ehmendem Maße Stahlbetonpontons verwendet worden, 
bei die konstruktive Durchbildung wesentliche Fortschritte 
‘hte. Durch Hochziehen der Bodenfläche ergaben sich ge- 
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Bild 14. Inneres des Kaischuppens 53 


a) 1953: Schuppen 72 c) 1953: Schuppen 23 


“ vom Binder 


d)1954: Schuppen 53 


‘Pfette 


Binderriegel 


Bild 15. Ausbildung von Dehnungsfugen bei verschiedenen neuen Kaischuppen 


ren: je Fer. 2 


Mühlradt, Stahlbeton beim Wieders 


ringere Seitenwandhöhen, wodurch ein statisch ur 
Hs günstig wirkender Querschnitt erzielt wurde. Die V 

Va ea und -höhen wurden sorgfältig abgestuft und durch 
wi N von Quer- und Längsschotten den Sicherheitsan 


fe It - 
/ \ voll entsprochen. Praktisch haben heute die Stahlbet« 


die Stahlpontons völlig verdrängt, sofern ausreichen« 


> 


H 
H 
H 
MISSTESSLSTÄLTEESBEIE” 
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sertiefen zur Verfügung stehen. Hergestellt werden d 
tons heute in Schwimmlage im Schwimm- oder Trock 
Die Herstellungskosten weichen von denen einer 
führung nicht wesentlich ab. 


Eine Sonderausführung stellen die fünf neuen | 
St.-Pauli-Landungsbrücken von je 118 X 18 m 


u Bild 16. Kaimauerneubauten in Stahlbeton nach 1945 bei einer Bauhöhe von knapp 4 m dar. Sie tra 
u a) 1950 Seehafen 1 Harburg; Mauer und Pfähle: Stahlbeton. Spundwand: Stahl betonaufbauten für das Oberdeck und die Unterku: 
b) 1952 Grevenhofkai (West); Mauer: Stahlbeton. Pfähle und Spundwand: Stahl ühlb Drrdıkı der Pontonce 

g.d c) 1954 Arningkai (Dtsch. Werft); Mauer: Stahlbeton. Pfähle und Spundwand: Stahl Wegen der fühlbaren Dur Legung. er 

mußten diese Aufbauten konstruktiv durch zahlreich 

# er nungsfugen gegen übermäßige Zerrspannungen und 


kräfte gesichert werden. Die Havariesicherheit ist je 
durch 44 wasserdichte Abteilungen, gebildet aus drei 
und zehn Querschotten, gewährleistet. Der vordere Teil 
Kollisionsschott doppelwandig, der hintere Teil als - 
kanal für die Versorgungsleitungen ausgebildet. Die nac 
rd. 4 m vorkragende Platte des Oberdecks wurde nad 
System Dyckerhoff & Widmann vorgespannt. An der vo 
Anlegekante wurde eine neuartige Fenderung mit } 
Gummi-Puffern angeordnet, die die von eichenen Stoßl 
aufgenommenen Stöße mit genügender Weichheit 
tl Bild 17. Querschnitt durch den Australiakai Gi hofkai (Sch. 70) (b dB kai = TI — Vorderwand ÜbERSER Jede.der diauzee 
3 a) und c) Mauer und Pfähle: Staklbeton Spundwend: Stan) ee, ge ran un a bie rules abpefen | 
b) Mauer: Stahlbeton. Pfähle und Spundwand: Stahl Anordnung hat sich im Betrieb gut bewährt und ist b 
schädigungen leicht auswechselbar. Das Bild 20 läßt die E 
balken der Fenderung erkennen und gibt einen Eindruc 
der guten Wirkung der Aufbauten. 


Bei denübrigen Nebenanlagen des Hafeı 
Pfahlwerken, Schuppenfußböden, Straßen, Masten und dg 
sich der Stahlbeton bisher nicht einführen können. Aud 
suche, die Beläge von Eisenbahnbrücken aus Stahlbetonp 
herzustellen, sind wieder aufgegeben worden. 


Zusammenfassend kann festgestellt werden, daß der & 
beton dank seiner baustofflichen, statischen und ba 
nischen Fortschritte sich in den letzten zehn Jahren be 
großen Hafenbauwerken weitgehend hat durchsetzen k& 
Als Bilanz dieser Entwicklung mögen als Anteil des $ 
betons an neuen Bauwerken z. Z. etwa folgende Prozen 
gelten: 


Kaimauern . . 2. 2 .2..2..100%0 

Pontons er. nn er Er O0lT 

= Mr Fahrbahnen von Straßenbrücken 90°/o 

ag ER SS re i 

Bild 18. Neuer Stahmerkai in Ansicht. Baujahr 1953 BR; ' : ; Re: | 
Se e e) ‚ Straßenfahrbahnen . . . . . 1% j 
Brücken a a Pi ee EDEN \ 
Spundwände . u u. VeEEorR i 
Schuppenfußboden . . . . „0% j 
Belag von Eisenbahnbrücken. . 0% 
Masten. .... Sn Bere 

Pfahlwerke ©. „Ei 


Damit braucht diese Entwicklung durchaus nicht abgeschle 
zu sein. Neben den großen Bauwerken, bei denen wei 
Fortschritte durchaus möglich sind, dürften auch auf den 
bengebieten, bei denen bisher die alten Baustoffe das 
behauptet haben, Entwicklungsmöglichkeiten für den N 
beton nicht ausgeschlossen sein. So sind z. B. Versuche 
vorgespannten Stahlbetonpfählen gemacht worden, die zu) 
schaftlichen Fortschritten führen können. 


b) 
Ga 1,25 —r— 1,25 —-855 7 


3256 —12,.00— 
\ 2-12, 25 B. | 
T m az Ob ähnliche Versuche mit vorgespannten Stahlbetonspi 
Ge RE. bohlen bei den in Seeschiffhäfen in Frage kommenden grt 
» a Be e) Neubauentwurf II Längen und entsprechenden Gewichten Erfolg versprechen 
ur d) Ausführungsentwurf von 1954 scheint jedoch zweifelhaft; im übrigen liegt auf diesem Ge 
| 


Bild 20. rn St. Pauli von der Wasserseite 


en 


ernproblem in der Entwicklung einer einwandfreien Fugen- 
lung und -dichtung, die auch bei den häufig vorkommenden 


je 


Fa 


. 


Rammhindernissen im Untergrund nicht versagt. Wie 
der Vorsprung der Stahlspundwand, deren Schlösser 
Zugkräfte aufnehmen können, aufgeholt werden Pa 
heute noch nicht zu erkennen. 


penfußböden, Rampenbeläge, Licht- und Leitungsmasten und 
Brückenbeläge durchaus angreifbar. Hier dürften a. 
technische als preisliche Fragen entscheidend sein, wobei 
doch die qualitativen Vorzüge des Holzfußbodens gerade f ir 
Kaischuppen nicht unbeachtet bleiben dürfen. Auch für 
Straßenfahrbahnen könnten vielleicht Betondecken an ns 
Stelle von Steindecken treten, nachdem die eisenbereiften Last- 


Schwarzdecken, im Wettbewerb geschlagen werden. 


und Ohr für den technischen Fortschritt und sucht in einem 
freien Leistungswettbewerb aller Bauarten die besten und wirt- 
schaftlichsten Lösungen für die Bauaufgaben des Hafens zu 
finden. Sie glaubt, ihre Verpflichtungen gegenüber dem diese 
Aufgaben finanzierenden Steuerzahler auf wirtschaftliche Ver- 
wendung der Steuergelder so am besten erfüllen zu können, 


Yom Mechanismus des Angriffes von Flüssigkeiten auf erhärteten Zementmörtel 
3 und Beton!) 


Von Prof. Dr.-Ing. E. h. Dr.-Ing. Alfred Hummel und Dr. rer. nat. Elfriede Dickersbach-Baronetzky, Aachen 


DK 666.97.033.97: 620.1 Chemische Einwirkungen auf Beton: Versuche 


betrachtungen 


Prüfverfahren zur Erfassung der Widerstandsfähigkeit von 
ttetem Mörtel und Beton gegenüber betonschädlichen Flüs- 
en sind, obwohl sie schon seit manchen Jahrzehnten in An- 
ng sind, noch immer ziemlich tastender Natur und in den Er- 
sen schwer oder nicht immer deutbar. Wenn man über rein 
ische Feststellungen hinauskommen und Ursachenfor- 
, treiben will, so müssen zuvor grundlegende Fragen geklärt 
geantwortet werden. Nach einer kritischen Betrachtung der his- 
lichen Verfahren sollen hier einige dieser Grundfragen ange- 
en werden. 

| bisherigen Verfahren schlagen im wesentlichen zwei Wege 


dem ersten Wege werden erhärtete Purzement- 
en aus den verschiedenen Bindemitteln in Flüssigkeiten ein- 
rt, von denen Angriffe zu erwarten sind. Der augenscheinliche 
ad der Proben im Laufe der Zeit wird verfolgt. Die Ver- 
ngen der Lagerungsflüssigkeiten, ermittelt durch periodische 
tativ-chemische Analysen, geben Anhaltspunkte für die wahr- 
lichen chemischen Umsetzungen zwischen den Flüssigkeiten und 
Aus dem Probenzustand wird auf 


Bestandteilen des Zements. 
lerstörungsvorgang geschlossen. Man bemerkt hierbei die ver- 


enartigsten Zerstörungsbilder, nämlich: Lösungserscheinungen, 


| l, Zertreiben oder, anders ausgedrückt, Anfressungen, von 
{ nach innen verlaufend, bis zur völligen Zersetzung und an- 
»eits Zertreiben, das auch vom Probeninnern seinen Ausgang 
en kann. 
h Einfluß bei diesen Versuchen sind: Zementart, Art und Kon- 
tion der Lagerflüssigkeiten und — da der Zerstörungsvorgang 
nabhängig vom Proben gefüge sein kann — auch das Was- 
nentverhältnis beim Anmachen, von dem ja das Gefüge (Poren- 
{und Porencharakter) weitgehend bestimmt ist. Man wird mit 
/n Versuchen klären, welche Flüssigkeiten überhaupt chemische 
/ffe auslösen können, soweit dies nicht schon theoretisch von 
lerein überschaubar ist. 
= der verhältnismäßig geringen Zahl der verschiedenen Ein- 
| ist der Baupraktiker nicht sehr befriedigt von dieser Art von 
ichen, zumal nun einmal bekannt ist, daß die Zementbestand- 


i 
| 


m störungen und Erhärtungsstörungen am frischen unabgebundenen Beton sind 
Ü Natur und bleiben hier außer Betracht. 

\ 

| 


teile nicht nur säurelöslich sind, sondern selbst von weichen Wässern 
angegriffen werden, also an sich sehr anfällig sind. 

Die bedeutende Abhängigkeit des Zerstörungsvorganges und des 
Zerstörungsbildes vom Gefüge der Proben führte zur Bevor- 
zugung des zweiten Weges bei den Versuchen, bei dem er- 
härtete Mörtel- oder Betonproben in die Flüssigkeiten ein- 
gelagert werden. 

Die Zahl der Einflüsse auf dem zweiten Versuchswege ist natur- 
gemäß beträchtlich größer. Es sind dies: Zementart, Mischungsver- 
hältnis von Zement zu Zuschlagstoffen, Art und Kornzusammen- 
setzung der Zuschlagstoffe, Feingefüge des erhärteten Zementsteins, 
Gesamtgefüge (Grobgefüge) des Mörtels oder Betons, Art und Kon- 
zentration der Lagerflüssigkeiten. 

Vergleichsversuche auf dem zweiten Wege versprechen einen tie- 
feren Einblick in die praktisch vorkommenden Zerstörungsmöglich- 
keiten als solche auf dem ersten Wege. Aber die vergrößerte Zahl 
der Einwirkungen setzt eine wohlüberlegte Gleichhaltung bestimmter 


Einflußgrößen und deren Änderung nacheinander voraus, 
wenn die Ursachen der Erscheinungen durchsichtig werden 
sollen. 


Es soll nicht Aufgabe der vorliegenden Betrachtung sein, das 
ganze verwickelte Fragengebiet zu erörtern, vielmehr soll ledig: 
lich eine Kernfrage herausgestellt und beantwortet werden, von 
der aus unseres Erachtens Licht auf die zweckmäßige Versuchs- 
anordnung fallen kann. 

Die Angriffe von Flüssigkeiten auf erhärteten Zementmörtel und 
Beton können dreierlei Art sein: 

1. Chemische Einwirkungen 

Die Flüssigkeit reagiert mit Bestandteilen des Zements z. B. in 

der Form der Auflösung (z. B. Lösung des Zements durch Säuren). 
2. Chemische Einwirkungen in Verbindung mit physikalischen Vor- 

gängen 

Die Flüssigkeit Bestandteilen des 

Zements unter kristallinen Neubildungen, die mit Volumen- 

vergrößerungen (Kristallwachstum) verbunden sind. Die in die 

Porenräume des erhärteten Zementleims bzw. des Betons hinein- 

wachsenden Kristalle üben Kristallisationsdrücke aus und zer- 

sprengen (zertreiben) schließlich die Probekörper (physikalische 

Wirkung). Dabei können die neugebildeten Kristalle — wie z. B. 

beim Kalktonerdesulfat — auch wieder in Lösung gehen. 


reagiert mit 


Dagegen erscheint die Vorherrschaft des Holzes für Se 4 


M 
wagen auch im Hafen immer mehr verschwinden; allerdings z 
müßten hier auch andere Ausführungsarten, insbesondere 


Die Hamburger Hafenbauverwaltung hat ein offenes Auge 


Solche chemisch-physikalischen Angriffe werden durch zahlreiche 
Salzlösungen ausgeübt wie Lösungen von Magnesiumsulfat, Na- 
_ triumsulfat, Magnesiumchlorid unter anderem. 


3, Rein physikalische Angriffe 


Die Flüssigkeit reagiert nicht mit den Zementbestandteilen, 
kristallisiert aber selbst z. B. durch Übersättigung aus. Das 
Kristallwachstum vollzieht sich zum Teil ebenfalls in den Poren 
des erhärteten Zements, Mörtels oder Betons und führt — ähn- 
Jieh wie z. B. beim Frostangriff durch Eiskristalle — zu Zer- 
sprengungen, die nun reinphysikalischer Natur sind. 
Die Zerstörungsbilder haben dabei große 
Ähnlichkeit mit den durch Treiben nach Zif- 
fer 2 bewirkten Zerstörungen, mindestens 
mit gewissen Stadien dieser Treiberschei- 
nungen. 

Theoretisch können also chemisch völlig harmlose Salzlösungen 
physikalische Zerstörungen an Zementmörtel und 
Beton hervorrufen, die in ihrer Erscheinung den chemischen Treib- 
wirkungen ziemlich gleichen, aber gar nichts mit chemischen Um- 
setzungen zu tun haben. 

Wenn also auf dem Versuchswege den Ursachen 
der Zerstörungen von Mörtel und Beton nach- 
gegangen werden soll und nicht bloß den Zer- 
störungserscheinungen allein, so hat man allen An- 
laß,diereinphysikalischen Angriffereinlichst 
zu trennen von den chemischen Angriffen nach 
Ziffer l.und denchemisch - physikalischen An- 
griffen nach Ziffer 2, und die Prüfverfahren 
daraufhin entsprechend abzustellen. 

Eine gewisse Schlüsselstellung nimmt hierbei schon die Art der 
Einlagerung der Probekörper ein. 

Bisher wurden die Proben ohne klares System bald ganz in die 
Flüssigkeiten eingetaucht, bald bevorzugte man — als Folge der 
Beobachtung besonders frühzeitiger Zerstörungen an Betonbauten 
in der Nähe des Flüssigkeitsspiegels — das Halbeintauchen 
der Probekörper bei den Erkundungsversuchen. In die Wahl der 
Lagerungsart muß aber System kommen. 

Das Ganzeintauchen der Proben ist ohne Frage dort richtig, wo 
rein chemische Angriffe und besonders wo. der Einfluß der 
Höhe der Konzentrationen studiert werden sollen, da nur so die 
Höhe der Konzentration wohl definiert bleibt. Das Verfahren, er- 
härteten Zementleim zu zermörsern und mit den Flüssigkeiten zu 
schütteln, schaltet den so entscheidenden Gefügeeinfluß aus und wird 
daher für nicht sehr glücklich gehalten, zumal irgendeine Löslich- 
keit beim Zement ja stets zu verzeichnen ist, wenn sie auch z. B. 
durch Trasszusatz erheblich hinausgezögert werden kann [1]. 

Für die Erkundung rein physikalischer Zerstörun- 
gen bei Zementmörtel und Beton stehen an sich zwei Wege offen: 
der Kristallisationsversuch in Anlehnung an DIN 52 111 
(Schnellversuch) und die übliche Langzeitlagerung bei Nor- 
maltemperatur. 

Der Kristallisationsversuch, bei welchem die Probe- 
körper oftmals voll in eine Salzlösung eingetaucht und immer wieder 
getrocknet werden, darf aber — wenn wirklich nur physikalische 
Wirkungen erfaßt werden sollen — natürlich nur mit solchen kristal- 
lisierenden Lösungen angesetzt werden, von denen keine che- 
mischen Umsetzungen mit den Zementbestandteilen zu er- 
warten sind, also z. B. ja nicht mit Natriumsulfat entsprechend 
DIN 52 111?), sondern z. B. mit Natriumkarbonat. 

Da beim Kristallisationsversuch aber die mit der Lösung gesät- 
tigten Prüflinge immer wieder bei 105 bis 110° getrocknet werden, 
was am Bauwerk nicht vorkommt, wird dieser Versuch für die Be- 
urteilung des Verhaltens von Beton als zu weit abliegend von den 
praktischen Verhältnissen angesehen. 

Der Langzeitlagerungsversuch bei Normaltem- 
peratur muß so angesetzt werden, daß die Auskristallisation der 
Lösung möglich wird, nämlich durch Halbeint auchen der 
Proben, so daß kapillar hochgesaugte Lösung oberhalb des Flüssig- 
keitsspiegels nach Verdunstung des Wassers auskristallisiert und in 
den Mörtel- und Betonporen wirksam werden kann. Durch Wahl 


2) Der Kristallisationsversuch an Natursteinen nach DIN 52111 mit Natriumsulfat 


ist auch bei solchen Natursteinen, die chemisch mit Natriumsulfat reagieren, nicht sehr 
glücklich, i i 


- sprechend weit unterhalb des Sättigungsgrades und — u 


gesättigter Lösungen oder von Lösungen in di 
tigungsgrades kann der Vorgang beschleunigt werden. 

Die Frage der Lagerungsart im Falle des Angriffes duı 
misch-physikalische Einwirkung (Ziffer 2) 
wickelter. Taucht man hier die Proben gleichfalls halb ein, 
beim Auftreten von Zerstörungen nicht ohne weiteres zu 
sein, ob Angriffe nach Ziffer 2 oder nach Ziffer 3 vorlieg 
muß hier Kristallisationsdrücke aus Übersättigung 
sungen ausschließen durch Wahl von Konzentrat 


nur die Kristallisationsdrücke aus den Umsetzungspr 
schen Zement und Lösung zu erfassen — robekörpeı 
ganzeintauchen, damit auch Übersättigungen in 
hochgesaugten Lösung durch Verdunsten des Lösungs 
mieden werden. 


2. Tastversuche i 
Die im vorstehenden aufgedeckten Zusammenhänge und die 
wendigkeit ihrer Beachtung beim Ansatz der Versuche se 
folgenden durch einige Tastversuche beleuchtet und belegt. 
Aus einem halbweichen Mörtel 1:4 nach Gewichtsteilen y 
Prismen 4X4X8 cm bzw. 4X4X16 cm hergestellt. Tafel I gil 


kunft über die wissenswerten Mörteleigenschaften. 


TafelI: Zusammensetzung und Eigenscha 
desZementmörtels 


Mischungsverhältnis Zement : Sand nach Gewicht .......... | 1:4 
Wasserzementverhältnis Z eennesnnnnnnn ee waren ea | Pi 0,5 
Sandart .....Henereenceeee ae ee EBENE | Normensand 
Ausbreitmaß des Frischmörtels nach DIN 1164 ........... 15,6 em 
Frischrohwichte kg/dm® nach dem Verdichten ............- | 2,04 
Porenraum des frisch verdichteten Mörtels Kerenereenuneenee | 14,207, 


1,91 
2,58 
26,007, 


Rohwichte kg/dm® des getrockneten erhärteten Mörtels .. | 


Reinwichte kg/dm® des getrockneten erhärteten Mörtels.... | 


Porenraum des getrockneten erhärteten Mörtels......... | 


Es wurde mit voller Absicht ein poriger Mörtel verw 
um die wesentlichsten Erscheinungen zu verdeutlichen. 


Als Versuchslösungen wurden gewählt: 

1. bei 20° gesättigte Natriumsulfatlösung, 

2. bei 20° gesättigte Natriumkarbonatlösung, 

3. bei 20° gesättigte Natriumchloridlösung. 

Je 3 Prismen aus dem Mörtel nach Tafel I wurden, begii 
nach achttägiger Erhärtung in Wasser, folgenden Versuchen ı 
zogen: 

A. dem Kristallisationsversuch in Anlehnung an DIN 52 111 bei 
nach wiederholtem völligen Eintauchen in die 
sungen 1 bzw. 2 und 3; 3 

B. dem Kristallisationsversuch mit Trocknung bei Raumtempe 
nach wiederholtem völligen Eintauchen in die 
sungen 1 bzw. 2 und 3; 

C. dem Langzeitlagerungsversuch bei Halbeintaucher 
Prismen in die Lösungen 1 bzw. 2 und 3 an Raumlufttempe) 


Zu den Versuchen A und B wurden die Prismen 4X4X8 cı 
den Versuchen C die Prismen 4X4X16 em benutzt. 

Es darf vorausgeschickt werden, daß bislang die Natriums 
lösung als stark schädlich, die Natriumkarbonatlösung 
die Natriumchloridlösung?) als ungefährlich galten. 


3. Versuchsergebnisse 


3.1 Kristallisationsversuch unter Trocknung bei 105° 

Je drei Prismen 4X4X8 cm wurden bei 100° bis zum g 
bleibenden Gewicht getrocknet und dann normengemäß stufen 
in die entsprechende Versuchslösung 1 bzw. 2 und 3 eingel: 
Nach 20 Stunden völligen Eintauchens in die Lösungen wurde 
Probekörper herausgenommen und nach kurzem Abtropfen 4 
den lang bei 105° in einem gut durchlüfteten Trockenschran 
trocknet und anschließend im CaCl,-Exsikkator auf 20° abgel 
Die Prismen wurden gewogen und erneut in die gesättigten 


®) H. Kühl hält allerdings einen chemischen Umsatz mit Natri hlorid fü 
Vgl. Zement-Chemie Band II, Seite 434 u. 482, a 


und STAHLBETONBAU 
Bang Heft 9 September 1955 


sungen 16 Stunden lang ganz eingetaucht. Der Tauch- bzw. 
nprozeß wurde oftmals wiederholt. . 


roben in Natriumsulfatlösung 

Prismen zeigten bereits nach dem 4. Tauch-Trockenprozeß 
Zerfallserscheinungen und wiesen nach der 10. Kristallisation 
Bild 1 wiedergegebenen Zustand auf. 


Kristallisationsversuch. Prismen nach der 10. Einlagerung in gesättigte Na,SQ,- 
Lösung 


roben in Natriumkarbonatlösung 

nn der Zerstörung nach der 5. Einlagerung. Zunächst lang- 
Fortschritt der Zerstörung. Bild 2 gibt den Zustand nach der 
nlagerung wieder. 


Kristallisationsversuch. Prismen nach der 10. Einlagerung in gesättigte Na,CO;- 
Lösung 


Proben in Natriumchloridlösung 

Zustand der Prismen nach 10 Kristallisationsprozessen ist in 
wiedergegeben. Die Prismen waren vollkommen unversehrt 
@lieben dies auch bei weiteren Einlagerungen. 


© Kristallisationsversuch. Prismen nach der 10. Einlagerung in gesättigte NaCl- 
h Lösung 


h 


ristallisationsversuch unter Trocknung bei Raumtemperatur 
@hbei den Versuchen nach 3.1 die Prismen bei 105° getrocknet 
»n, d. h. bei einer Temperatur oberhalb der Umwandlungs- 
Fraturen der hochhydratisierten Salze (Natriumsulfat 32,4°, 
Fımkarbonat 32,5 bis 35,4°), wurden parallel die Einlagerungs- 
che auch mit Trocknung bei Raumtemperatur 
5°) durchgeführt, um der Baupraxis näherzukommen. Die 
nung dauerte 3 bis 6 Tage. 

2 Hinblick auf die Ergebnisse unter 3.1 konnte hierbei auf die 
@serung in Natriumchloridlösung verzichtet werden. 

den Versuchen in Natriumsulfat- bzw. Natriumkarbonatlösung 
Sen jeweils nur 2 Prismen getrocknet, während das 3. Prisma 
N eingetaucht dauernd in der betreffenden Lösung verblieb. 


Proben in Natriumsulfatlösung i 
der Trocknung unterzogenen Prismen I und II zeigten nach der 


| 
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3. Kristallisation Abbrechen von Ecken und Kanten und waren nach 
der 8. Kristallisation vollkommen zerstört (vgl. Bild 4). Das ganz 
eingetaucht bleibende Prisma III bekam während des gleichen Be- 
obachtungszeitraumes starke Treibrisse (Bild 4 rechts) 


Bild 4. Kristallisationsversuch. Versuchslösung: gesättigte Na,S0, Lösung, Die Prismen I 
und II wurden 8mal an warmer Luft getrocknet und wieder eingelagert. Prisma III 
lagerte während der gleichen Zeit (9 Wochen) ganz eingetaucht in der Versuchslösung. 


322 Proben in Natriumkarbonatlösung 

Der Zustand der Prismen nach achtmaligem Kristallisationsversuch 
an den Prismen I und II ist in Bild 5 wiedergegeben. Prismen I 
und II zeigen Oberflächenangriffe, das ganz eingetaucht bleibende 
Parallelprisma III blieb unversehrt (Bild 5 rechts). 


Bild 5. Kristallisationsversuch. Versuchslösung: gesättigte Na,CO,-Lösung. Die Prismen I 
und II wurden 8mal an warmer Luft getrocknet und wieder eingelagert. Prisma III 
lagerte während der gleichen Zeit (9 Wochen) ganz eingetaucht in der Versuchslösung 


Nach der 12. Kristallisation waren die Prismen I und II zerstört 
(Bild 6), während Prisma III weiterhin unbeschädigt blieb. 


Bild 6. Kristallisationsversuch. Versuchslösung: gesättigte Na,CO,-Lösung. Die Prismen I 
und II wurden l2mal an warmer Luft getrocknet und wieder eingelagert. Prisma III 
lagerte während der gleichen Zeit (11 Wochen) ganz eingetaucht in der Versuchslösung 


3.3 Langzeitlagerungsversuch bei Halbeintauchen der Prismen 

Je 3 Prismen 4X4X16 cm wurden in abgedeckten Glasgefäßen 
aufrecht bis zur halben Höhe in die Lösungen getaucht und laufend 
beobachtet. 


331 Proben in Natriumsulfatlösung 

Nach drei Wochen waren die Prismen am eingetauchten Teil stark 
gerissen und begannen nach 14 Monaten zusammenzusinken. Der 
Zustand nach % Jahr des Eintauchens ist in Bild 7 wiedergegeben. 
Die Prismen sind im unteren Teil völlig zerstört, im oberen Teil 
zertrieben. 


Bei der Beurteilung der Erscheinung, daß — entgegen der in der 
Praxis gemachten Beobachtung stärkerer Zerstörungen gerade 
oberhalb des Flüssigkeitsspiegels — hier der eingetauchte Teil 


stärker in Mitleidenschaft gezogen wurde, muß berücksichtigt wer- 
den, daß bei den vorliegenden Versuchen gesättigte Lösungen 
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ö : gesätti ö ie Prismen 
ild 7. L itlagerungsversuch, Versuchslösung: gesättigte Na,50,-Lösung. Die 
=. ee vs Jahr lang halb eingetaucht in der Versuchslösung 


gewählt worden waren, die auch oberhalb des Flüssigkeitsspiegels 
keine höheren Konzentrationen erlangen konnten. 


332 Proben in Natriumkarbonatlösung 

Nach 114 Monaten wurden die aus der Lösung herausragenden 
Ecken unscharf. Im weiteren Verlauf brachen die oberen Ecken und 
Kanten ab. Der Zustand nach % Jahr ist aus Bild 8 ersichtlich. 


Bild 8. Langzeitlagerungsversuch. Versuchslösung: gesättigte Na,CO,-Lösung. Die Prismen 
lagerten !/, Jahr lang halb eingetaucht in der Versuchslösung 


In Bild 9 sind zwei halb eingetauchte Prismen 4X4X16 cm und 
ein ganz eingetauchtes Prisma 4X4X8 cm nach 15monatiger Ein- 
lagerung in gesättigte Natriumkarbonatlösung festgehalten. Während 
das ganz eingetauchte Prisma völlig unversehrt ist, sind die halb- 


eingetauchten Prismen durch Sprengerscheinungen im oberen Teil 
angegriffen. 


Bild 9. Langzeitlagerungsversuch. Ver- 
suchslösung: Gesättigte Na,CO, -Lösung. 
Die grossen Prismen lagerten 15 Monate 
halb eingetaucht in der Versuchslösung, 
während das kleine Prisma während der 
gleichen Zeit ganz eingetaucht in der 
Na,C0,- Lösung lagerte 


3.33 Proben in Natriumchloridlösung 


Die halb in gesättigte Natriumchloridlösung eingetauchten Pris- 
men blieben, wie erwartet, unversehrt. Bild 10 zeigt ihren Zustand 


a lnign imlaser i ’ i 
nach %jähriger Einlagerung, der sich auch bei weiterer Lagerung 


BETON- UND STAHLBE? 
50. Jahrgang Heft 9 Septen 


Bild 10. Langzeitlagerungsversuch. Versuchslösung: gesättigte NaCl-Lösung. Die 3] 
lagerten !/, Jahr lang halb eingetaucht in der Versuchslösung 


über 1 Jahr hinaus nicht veränderte. Es sind lediglich Ausblüh 
aufgetreten. 


4. Deutung der Versuche 
4.1 Bei Verwendung von Natriumchlor tin rn 
weder der Kristallisationsversuch bei Trocknung unter 105% 
der Langzeitlagerungsversuch bei halbem Eintauchen der Pr 
irgendwelche Schäden. Es lag also weder eine chemische, noch 
chemisch-physikalische, noch eine physikalische 
letztere auch nicht bei Kristallisation durch Übersättigung, die 
bei Kochsalz ohne Kristallwasser-Bindung abläuft (vgl. Bil 
und 10). 
4.2 Die gesättigte Natriumsulfatlösung verun 
unter allen Versuchsbedingungen starke Zerstörus 
(vgl. Bilder 1, 4, 7). Besonders aufschlußreich erscheint das EB 
bei welchem 2 Prismen (I und II) dem Kristallisationsversuch 
Trocknung bei 25° unterzogen wurden, während das Prism 
dauernd ohne Trocknung ganz eingetaucht in der Lösung 
blieben war. Das Prisma III ist ganz durch Treibwirkungen u 
chemischen Umsatzes zwischen Zement und Lösung zertrieben, 
rend bei den Prismen I und II die schnelle Auskristallisatio 
Natriumsulfats die Hauptwirkung ausgelöst zu haben scheint, 

Beim Angriff von Natriumsulfat liegt also eine chemische 

chemisch-physikalische und in gewissen Stadien möglicherweise 
eine physikalische Einflußnahme vor. 
4.3 Die gesättigte Natriumkarbonatlösung brachte 
Kristallisationsversuch mit Heiß ttrocknung starke Zerstör 
(vgl. Bild 2), beim Kristallisationsversuch mit Lu fttrocknur 
längerer Einwirkung gleichfalls starke Zerstörungen 
Bild 6), bei der Langzeitlagerung halb eingetaucht schwache 
störungen (vgl. Bilder 8 und 9). Bemerkenswerterweise bliel 
wiederum das ganz eingetauchte Prisma III (vgl. Bild 6 und © 
welchem also eine Übersättigungskristallisation nicht auf 
konnte, ohne Schäden. 

Nachdem also der Vollkristallisationsversuch nach 3.1 und 3 
auch der Langzeitlagerungsversuch halb eingetauchter Pr 
nach 3.3 Schäden ergeben haben, der Langzeitlagerungsversuch 
eingetauchter Prismen jedoch nicht, muß bei der Einwirkun 
Natriumkarbonatlösung rein physikalische Sprengwirkung 
liegen, d. h. das durch Übersättigung mit 7 bis 10 Mol Kristallı 
auskristallisierende Natriumkarbonat hat den Zementmörtel 
kalisch geschädigt, ohne daß ein chemischer Umsatz mit den Ze 
bestandteilen vorgelegen hat bzw. vorzuliegen braucht. 

Natriumchlorid wirktalsoniemals schädlich auf I 
und Beton ein. Natriumsulfat verursacht unter a 
Bedingungen der Lagerung Zerstörungen an Mörtel und | 
Natriumkarbonat, das bisher als praktisch unschädli. 
gesehen wurde, schädigt unter bestimmten Voraussetzungen. 

Mit den lediglich als Anschauungsbeispiele ausgewählten 
suchen sollte belegt werden, daß bereits die Entscheidung üb 
Art der Einlagerung der Proben richtig getroffen werden muß, 
Aussicht bestehen soll, daß etwas über die Ursachen der Z 


rungen anerhärtetem Zementmörtel und Beton ausgesag 
den kann. 


immenfassung 

menfassend wird ausgeführt: Da auch chemisch harmlose 
Auskristallisation übersättigter Lösungen Schäden an 
md Beton hervorrufen können, müssen bei Erkundungs- 
bereits die Einlagerungsbedingungen 
rt des zu erwartenden Angriffes abgestimmt werden oder, 
die Art des Angriffs noch nicht überschaubar sein sollte, ent- 

end vielseitig gewählt werden. 
andelt es sich bei den auf Schädlichkeit zu untersuchenden 
keiten um Säuren oder um andere chemisch wirksame Flüs- 
en, deren Salze ohne Volumenvergrößerung kristallisieren, 
1 die Probekörper, namentlich wenn der Einfluß der Höhe der 
ntration untersucht werden soll, in jedem Falle ganzindie 

sigkeit einzutauchen. 
Tandelt es sich um Lösungen von Salzen, die wie bei 5.1 eine 
che Umsetzung mit den Zementbestandteilen erwarten lassen 
üußerdem noch mit Kristallwasser kristallisieren, so daß neben 
‚chemischen Angriff auch eine physikalische Sprengwirkung 
ten kann, so ist eine Ganzeinlagerung und parallel 


eine Halbeinlagerung der Probekörper vorzusehen, um 


zusehen sind, die aber infolge der Volumenvergrößerung bei ihrer 
Keresansn Sprengwirkungen ausüben können, wird nur da 

Halbeintauchen der Probekörper die Angriffsfreudigkeit er- 
weisen können. Eine ganz eingetauchte Parallelreihe könnte hier 


nur nochmals bestätigen, daß mit Sicherheit keine chemische ken. 


setzung mit den Zementbestandteilen erfolgt ist. Rein physikalische 
Sprengwirkungen im Beton werden in erster Linie von solchen Sal- 


zen zu erwarten sein, die mit Kristallwasser kristallisieren und zwar 
um so mehr, je mehr Moleküle Kristallwasser gebunden werden. 


Welche Arten von Salzen und Kombinationen von Salzlösungen, die 
in der Praxis des Bauwesens in Betracht kommen, die gekenn- 


zeichnete verhängnisvolle Rolle spielen können und unter welchen 


Umweltbedingungen sich ihre Kristallisationsfreudigkeit austoben 
kann, darüber hat der Mineraloge das Wort. 


Schrifttum: 
[1] Bach, Tonindustrie-Zeitung 1927, Heft 55. 


Donaubrücke Hundersingen, ein Dreigelenkscheibenbogen im Freivorbau 


Von Reg.-Baurat Hans Blattmacher, Tübingen 


gemeines 

on im Jahre 1930 wurde mit Erfolg eine Stahlbetonbrücke über 
io do Peixe in Brasilien im Freivorbau, sogar mit schlaf- 
ewehrung, ausgeführt. Jedoch erst mit der Entwicklung des 
abetons wurde auch der freie Vorbau für massive Brücken 


ben dem Verfahren von Dyckerhoff & Widmann, nach dem 
Verwendung von St. 90 und 105 mit Stäben ® 26 mm ab 1950 
Reihe weitgespannter Brücken ohne Lehrgerüst errichtet wor- 
st [1], gibt es neuerdings auch ein Verfahren des freien Vor- 
mit gleichzeitiger Quervorspannung bei Verwendung von Stahl- 
der Güte St. 180. Es ist mit vollem Erfolg beim Bau der 
brücke in Hundersingen, Kreis Saulgau, angewendet worden. 
e konstruktiven Einzelheiten bisher nur wenig bekannt sind 
lieses Verfahren sich durch Einfachheit und Ursprünglichkeit 
ichnet, soll hier Näheres darüber berichtet werden. 

alte Donaubrücke Hundersingen im Zuge einer Landstraße 
dnung, die 1945 durch Kriegseinwirkung zerstört wurde, hatte 
ber drei Felder durchlaufendes Brückentragwerk mit Zwischen- 
>n aus Stahlfachwerk. Ein Wiederaufbau in der alten Bauart 
schon aus ästhetischen Gründen nicht in Frage, ganz abgesehen 
, daß die beiden Fachwerkpfeiler wasserbaulich unzweckmäßig 
h. Da ein größerer Höhenunterschied zwischen Fluß und Straßen- 
orhanden ist. wurde für den Neubau eine Bogenkonstruktion 
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Bild 1. Grundriß und Schnitte 


DK 624.6.012.46: Bogenbrücke aus Spannbeton 


mit nur einer Öffnung vorgesehen, zumal auch die Aufnahme der 
Schubkräfte im anstehenden Baugrund keine Schwierigkeiten be- 
reitete. Diese Lösung gab dem Fluß ungehinderten Lauf, was in An- 
betracht der Wehrschwelle, die unter der Brücke liegt, besonders 
günstig ist. 


2. Brückenentwurf 


Bei der neuen Donaubrücke handelt es sich um einen Dreigelenk- 
scheibenbogen mit einer Spannweite von 45m und einer Pfeilhöhe 
von 6,62 m. Die Scheitelhöhe beträgt 1,10 m. Im Querschnitt weist 
die Brücke zwei Hauptträger mit einer Breite von 42cm und eine 
Fahrbahnplatte von 24 cm Dicke auf. Die Breite der Brücke zwischen 
den Geländern ist 8,50 m, wovon 6,00 m auf die Fahrbahn entfallen 
(Bild 1). Kämpfer und Scheitelgelenke bestehen aus Hartbleiplatten. 
Unter der Brücke im Flußbett befindet sich eine Grundschwelle aus 
Beton (s. Bild 1). Da die Aufstellung eines Lehrgerüstes im Bereich 
der Grundschwelle nicht ohne deren Beschädigung möglich gewesen 
wäre und für dieses bei Hochwasser erhöhte Gefahr einer Zer- 
störung bestanden hätte, wurde der Ausführung der Brücke ein 
Sondervorschlag der Firma Besemer, Wendlingen, der die Herstel- 
lung des Überbaues im Freivorbau nach System Bauingenieur 
Besemer/Dr.-Ing. Heilig!) vorsah, zugrunde gelegt. 

Nach diesem Vorschlage kragen die Bogenscheiben rd. 8 m über die 
Kämpfer nach dem Brückenende hin aus. In diesem Bereich ist die 
Fahrbahnplatte derart nach unten abgewinkelt, daß ein Gegen- 
gewichtskasten entsteht. Die Bogenscheiben sind vorgespannt, und 
zwar liegen die Spannglieder oben in Höhe der Fahrbahnplatte. Jedes 
Spannglied bildet im Grundriß ein nach dem Brückenende offenes U. 
Seine Schenkel verlaufen in der Flucht der Hauptträger und sind 
in deren rückwärtiger Auskragung verankert. Das Querstück liegt 
in der Fahrbahnplatte. Die Spannkräfte werden an der Umlenkstelle 
eingetragen. 

Im Bild 3 sieht man einen ausgefahrenen Spannblock mit der 
Presse und den eingebauten Feststellblöcken. Die Pressen wurden 
paarweise beiderseitig der Platte in diagonaler Richtung angesetzt, 
so daß gleichzeitig in Längs- und Querrichtung Spannkräfte erzeugt 
werden. Da die Spannwege infolge der verschiedenen Seillängen nicht 
gleich sind, wurden die Pressen gelenkig gelagert und konnten so 
beim Spannen sich selbst auf die resultierende Richtung der beiden 
Dehnwege (längs und quer) einstellen (vgl. auch Bild 2b). 


Für die Vorspannung wurden insgesamt 120 Litzen ® 9 mm, be- 
stehend aus 7 Drähten mit 180 kg/mm? Bruchfestigkeit, geliefert von 
Felten u. Guilleaume, Köln-Mülheim, verwendet. Aus den Litzen 


!) Das Verfahren ist zum Patent angemeldet 


Beitrag der einzelnen schädigenden Faktoren zu erfassen. > 


3.3 Bei Lösungen von Salzen, die als chemisch un schädlich an h 
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Horizontalschnitt mit Untersicht 
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Bild1c. Querschnitfe Aund B 


wurden 8Stränge mit je 6 Litzen (Nr.1 bis 8) 
und 9 Stränge mit je 8 Litzen (Nr.9 bis 17) 
gebildet (s. Bild2 a). Bild4 zeigt einen der 
Umlenkköpfe zur Verankerung der Spann- 
glieder und Bild 5 die Aussparungen für 
die Spannglieder und die Umlenkköpfe in 
den rückwärtigen Auskragungen der Bogen- 
scheiben. 

Mit Ausnahme der Strecken in der Fahrbahnplatte, quer zur 
Brückenachse, wo die Spannstränge in geschlossenen Kanälen verlegt 
sind, lagen die Litzen frei in Rinnen und waren so für eine Beob- 
achtung beim Spannen zugänglich. Erst nach Beendigung der Vor- 
spannarbeiten und Schließung des Scheitelabschnitts wurden die 
Rinnen und Kanäle sorgfältig mit Zementmörtel ausbetoniert. 


Schnitt an Kämpfer 


316 bis Brückenachse ——— 
„OK. FB. in Brückenachse 
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Bild 2a. Seilführung in der Nähe des Kämpfers 


820 
Bild1d. Querschnitt C mit Grundschwelle für den Dreigelenkbogen ermittelt. 
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Bild 1e. Querschnitte Dund E 


Das Bauwerk ist für die Brückenklas 
berechnet. Die Schnittkräfte in den H 
trägern wurden mit Hilfe von Einfluß 


einseitige Verkehrslast wurde dabe 

die beiden Bogenscheiben nach dem Hebelgesetz ohne Berücks 
gung des Zusammenwirkens mit der Fahrbahnplatte verteilt. 
Bogenscheiben sind voll vorgespannt. Weder beim Freivorbau 
im Gebrauchszustand treten Zugspannungen im Beton auf. | 
Freivorbau waren die Beanspruchungen geringer als im fer 
Bauwerk. 
Die Fahrbahnplatte ist nach der Plattentheorie berechnet w 

Sie wurde dabei in der Querrichtung als freiaufliegend betra« 
Am Querträger beim Scheitelgelenk wurde halbe Einspannung, 
an der Querwand über dem Kämpfergelenk volle Einspannung : 
nommen. Die teilweise Vorspannung durch die quer durch die B 
geführten Spannglieder der Hauptträger (Bild 2a) wurde be 
Bemessung berücksichtigt. 

Der Gegengewichtskasten wurde als Faltwerk berechnet. Er w 
entsprechend dem Bauvorgang mit Erde aufgefüllt. Seine Fü 
diente beim Freivorbau als Gegengewicht, im Endzustand zur 
richtung der Resultierenden im Fundament. Um ein Abkippen 
hinten zu vermeiden, ruhten diese Kammern auf je zwei Pf: 
mit Senkschrauben (s. Bild 5). Durch diese Abstützungsart | 
außerdem später beim Schließen des Überbaues eine etwa no! 
dige Berichtigung der Höhenlage im Scheitel ermöglicht werden 


3. Bauausführung 


Nachdem die neuen Widerlager im Schutze der alten mit of 
Senkbrunnen gegründet waren, wurden auf beiden Ufern die G 
gewichtskasten, die gleichzeitig die Flügel bilden, und die auße 
der Wasserfläche liegenden Teile des Überbaues mit übliche: 
stützung auf Gerüsten hergestellt (Bild 6 u. 7). Erst dann wurd 
Vorbauhängegerüst eingebaut. 


Freivorbaugerüst bestand lediglich 
i Fachwerkstahlrahmen, Spinden - 
Rüstung für einen Vorbauabschnitt. 
achwerkrahmen (s. Bild 8) wurden 
itte an einem Querträger (s. Bild 9), 
ertigen Teil des Überbaues in Nischen 
Innenseite des Hauptträgers einge- 
aufgehängt. Bild 10 zeigt das voll- 
Vorbaugerüst. 

Fachwerkrahmen stützten sich mit 
teren Ende an der Fahrbahndecke 

en ab, so daß kein Ballast zur Er- 

; des Gleichgewichts mit dem Vorbau- OK.EB Schnitt 0-C 


ri . . . 
)twendig war. Durch zwei an dieser 


Schnitt D-D 0 > 
Schnitt E-E 


2} Sn Pe] DS 
eingebaute Schraubenspindeln wurde , F— + 7 x 
;henlage der Schalung des jeweiligen ° ä 
fıteils eingerichtet. Das Gewicht des j Bild 2b. Umlenkstellen in der Fahrbahn mit Aussparungen 


1. Durchbiegung des stählernen Freivorbaugerüsts beim Aufbringen 
des Betons infolge elastischer Verformung. 


2. Durchbiegung des Freivorbaugerüsts aus Zusammendrückung m 
den Fugen, hauptsächlich an den Auflagern des Gerüsts auf dem 
fertigen Beton. = 


Draufsicht 


Bild 3. Umlenkstellen mit Spannblöcken und Presse 


ndigen Gerüstes für einen Vorbauabschnitt betrug insge- 


Mt: 


rei vorgebauten Brückenteil wurde der Überbau in Abschnit- 
nn rd. 3,0 m Länge eingeschalt, schlaff bewehrt und betoniert. 
"wurde die zuvor beschriebene Spannbewehrung verlegt und 
usreichender Erhärtung des Betons vorgespannt. 


h Herausnehmen der Pressen und Ausbetonieren der Nischen 
-Fahrbahnplatte konnte das Vorbaustück ausgeschalt werden. 
achwerkrahmen des Vorbaugerüstes wurden von der Aufhän- 
abgehoben und auf die Flanschen der in der Decke befestigten 
ter abgesetzt. Nach Ausbau des Querträgers wurde das ganze 
‚gerüst um eine Vorbaulänge vorgezogen und der nächste Ab- 


begonnen. 


beim Freivorbau auftretenden Verformungen setzen sich zu- 
en aus: Bild 4. Umlenkkopf hinter Kämpfergelenk 


Bild 5. Gegengewichtswand mit den Aussparungen für Umilenkköpfe und Spannlitzen 
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Bild 6. Kämpferabschnitt auf Lehrgerüst 


3. Aufbiegung infolge Vorspannens des neu betonierten Abschnitts. 
Diese wirkt sich auch auf die zurückliegenden Abschnitte aus. 

4. Durchbiegung beim Ablassen des Freivorbaugerüsts. 

5. Durchbiegung beim weiteren Vorbau. 

Die einzelnen Auswirkungen 
bleiben klein und heben sich zum 
Teil auf. Rechnerisch sind sie 
schwer zu erfassen, da sie von vie- 
len Annahmen abhängen. Die 
Überhöhung des Freivorbaugerüsts 
wurde daher nach der beim ersten 
Vorbauabschnitt gemessenen Ver- 
formung bemessen. Von der Mög- 
lichkeit einer Berichtigung durch 
die Spindeln am Ende der Gegen- 
gewichtskammern auf den Stütz- 
pfählen mußte kaum Gebrauch ge- 
macht werden. Besonders geachtet 
wurde auf die Wahrung einer ste- 
tigen Krümmung der unteren 
Bogenleibung. 

Das Einhalten der Bogenform 
wurde durch Höhenmessungen vor 
und nach dem Herstellen jedes 
Vorbauabschnittes überprüft. Die 
Bogenleibung verläuft trotz des abschnittsweisen Vorbaues in einer 
einwandfreien Kurve, so daß in dieser Hinsicht geäußerte Bedenken 
gegenstandslos wurden. Auch die Einhaltung der planmäßigen Fahr- 
bahnhöhe machte keine Schwierigkeiten. 

Nach Fertigstellung des Scheitelabschnitts wurden auf die ganze 
Länge der Brücke die oberen Gehwegteile und die Gesimse mit ent- 
sprechender Verdübelung hergestellt (s. Bild 11). 

Der Beton des Überbaues wurde aus Z325 und Moränekies in 
drei Körnungen hergestellt. Zu einem Vorbauabschnitt wurden 6 bis 
8 Tage benötigt. Mit Erreichen einer Würfelfestigkeit von W — 
250 kg/cm? wurde jeweils die Vorspannung aufgebracht. Nach 28 Ta- 
gen wurde eine Festigkeit von 538 kg/cm? erreicht. 


Bild 9. Stahlquerträger mit aufgelegtem 
Gerüstrahmen 


Bild 7. Kämpferabschnitt ausgeschalt Bild 8. Einbau der Vorbaugerüstträger 
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Als Berater in statischer und konstruktiver Hinsicht wurd 
Dr.-Ing. K. Deininger, Technische Hochschule Stutigz 


Bild 10. Vollständiges Vorbaugerüst 


Bild 11. Fertige Brücke, noch ohne Gesims 


gezogen; von ihm wurden wertvolle Anregungen zum guten Ge 
des Bauwerks gegeben. Die Brücke konnte im Frühjahr 195 
Verkehr übergeben werden. 


Schrifttum: 
[1] Vgl.u.a. B.u. St. 1953, Heft 1, S. 1 ff. 


Drei- und zweiseitig gelagerte Platten 


Von Dr.-Ing. Wilhelm Fuchssteiner, Darmstadt 


DK 624.023.73.122./ 123 Drei- und zweiseitig gelagerte Platten 


Über dreiseitig gelagerte Platten sind in den letzten Jahren 
mehrere Verönentlichungen erschienen, die von der irrtümlichen 
Auffassung ausgehen, daß die Drillmomente in solchen Platten eine 
ganz untergeordnete Rolle spielen. Das Gegenteil ist richtig: Die 
Drillmomente sind für die Bemessung ausschlaggebend und in vielen 
Fällen um ein Vielfaches größer als die „Biegemomente“ (um bei 
einer üblichen Ausdrucksweise zu bleiben, denn einen eigentlichen 
Unterschied zwischen Biege- und Drillmomenten gibt es nicht) [6]. 

Im folgenden ist nur die Rede von Platten, die an einer Lang- 
seite ganz freiund an der anderen Langseite frei drehbar 
aufgelagert sind, denn nur solche haben im Bauwesen erhöhte 
Bedeutung und gaben den Anstoß zu genaueren Untersuchungen. 

Eine „lange“ Platte nach Bild 1 kann man sich aufgebaut denken 
aus kurzen Trägern, die wie folgt wirken: Träger 1 liegt auf zwei 
festen Punkten auf und bildet das Auflager für Träger 2, dessen 


frei auskragendes Ende nun seinerseits das Auflager für Tri 
ist usw. Die Träger 1, 3, 5 bekommen also durch eine Last 
positive, 2, A und 6 aber negative Momente. Anders ausged: 
Die Platte wird durch Drillmomente beansprucht und da die k 
Balken 1 bis 6 (je nach Länge der Platte) erheblich steifer si 
der freie Randstreifen der Platte, werden hauptsächlich die 
momente wirksam. An den Plattenecken hat Träger 1 eine po 
Träger 2 eine negative Auflagerkraft. Diese Auflagerkräft 
sprechen den Eckkräften, die die Drillmomente erzeugen. 


} 


| 


r, 


ache rechnerisch folgenden Versuch: Eine vierseitig ge- 
e Platte nach Bild 2 bemißt man wegen des Spannweiten- 
es 1:10 bei gleichmäßiger Last nur für die kurze Trag- 
8 ‚nämlich für M, = gb?/2. Nun stelle man sich den fast 

rsinnigen Fall vor, daß der Konstrukteur eine Verteiler- 
g einlegt für M, = gb?/4 und aus Versehen nur eine 
bewehrung von ein Viertel der erforderlichen Einlage, 

My, = gb?/8. Dazu möge noch ein unkundiger Polier 
ıpttrageisen in der Mitte ohne Überdeckung stoßen (Bild 2), 
ie Platte an der Stelle der größten Momente keinerlei Be- 
at. Vermutlich würde jeder Prüfer den Fall für hoffnungs- 


Platte müßte in der x-Achse aufreißen. Rechnet man nun 
den verbleibenden Plattenhälften für sich als dreiseitig ge- 
Platten nach den Tafeln von Goriupp [l], so ergibt sich 
em Spannweitenverhältnis von 1:20 


My = gb?j8, M,= qb2/A. 


oraussetzung ist also die Platte doch stark genug bemessen. 
ier etwas nicht stimmt, liegt auf der Hand. Der Grund für 
erblüffende und höchst unbefriedigende Ergebnis ist folgender: 
gemomente M,und M, sind von Goriupp [1] richtig berechnet, 
renn sie so klein sind. Die Theorie beruht aber auf der Annahme, 
ie Drillmomente mitwirken. Sie dürfen deshalb bei der 
ung nicht vernachlässigt werden, wenn sie nicht gerade 
windend klein sind; denn die Biegemomente werden nur 
b so klein, weil sie durch große Drillmomente weitgehend 
tet werden, was mit der Betrachtung nach Bild 1 überein- 
- Goriupp führt zwar eine Gleichung für die Drillmomente 
ingt aber eine graphische Darstellung nur für die Biege- 
nte. Hierdurch entsteht in der Praxis zweifellos der Eindruck, 
oriupp selbst die Drillmomente für belanglos hält, was aus 
chen, vom Verfasser geprüften statischen Berechnungen 
geht. Die fehlerhafte Ausführung nach Bild 2 ist nur ver- 
r, wenn für den Fall der Rißbildung eine entsprechende 
ewehrung vorhanden ist. 


‚Ergebnisse der Elastizitätstheorie sind selten so „anschau- 
daß es dem Praktiker leicht gemacht würde, Fehler oder 
nafte Schlüsse zu erkennen; denn meist ist die Aufrechnung 
‚„ uU. schlecht konvergierender Reihen erforderlich, um 
nur ein Zahlenergebnis zu erhalten. Die Abhängigkeit der 
nisse von mehreren Parametern läßt sich deshalb nie oder 
hwer ohne eine graphische Darstellung erkennen. 


Verfasser wurde bei anderer Gelegenheit [4] bereits angeregt, 
hwierige Spannungszustände zunächst einen Spannungs- oder 

erformungszustand anzunehmen, wie er sich näherungsweise 
scheinlich für die betreffende Aufgabe ergibt. Aus diesem 
nd läßt sich meist die zugehörige „‚partikuläre Belastung‘ nach 
lastizitätstheorie streng auf einfache Art ermitteln. Es bleibt 
ein „Belastungsrest‘“ (der „Rest“ der Differentialgleichung), 
och zusätzlich berücksichtigt werden muß. Man hat es in der 
diesen Rest so zu formen, daß er keinen großen Einfluß mehr 
sder auch ihn so zu gestalten, daß seine Eigenschaften es ge- 
n, ihn näherungsweise zu erfassen. 


ses Verfahren ist hier ohne weiteres mit Erfolg anwendbar. 
end in [4] zunächst ein Spannungszustand angenommen 
>, wählen wir hier einen Verformungszustand. Nimmt man als 
iel für eine lange Platte eine Reißschiene und lagert sie an 
langen und an zwei kurzen Seiten auf und belastet sie gleich- 
+, so stellt man fest, daß die Durchbiegung in der kurzen Rich- 
linear verläuft, d. h. die Platte bleibt in der kurzen Richtung 


e. 


1. Belastungsfall: Die partikuläre Belastung ar: 


biegung 
w=y'f(a). 


Durchbiegung der Vorderkante: ru=b- f(x) 
Bild 3 


Aus diesem Ansatz lassen sich nach der Plattentheorie ohne weiteres. 


die zugehörigen Schnittkräfte angeben. Setzen wir zur Vereinfachung 


Für eine Platte nach Bild 3 heißt also der Ansatz für die Durch- 
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die Querdehnung u — 0, so ergeben sich mit der Plattensteifigkeit 


D= EJ/(1— u?) = EJ 
die Schnittkräfte 


My, =-De&uw/f?= 0, 

xı =—DO&u/0x = —Dyf” (x), 
Mxyı=—-D%w/oxdy=—Df (x), 

yı =—DoAwm/dy=—Df” (x), (6) 
Qsı =—-Do6Au/dx = — Dyf’” (x), 
Qyı = (yı + 0 M2,/0x = —2Df” (x), 
Q.ı = Oz, + 0 M,y/dy =—=Dyf”. (x). ) 


Hierin sind die Q die Ersatzquerkräfte an den Rändern. Außerdem 
erhält man aus (1) die partikuläre Belastung: 
Pı (& y) = DAAw, = Dyf”” (x). 
Der Anschaulichkeit halber sei das Ergebnis in 
gestellt. f(x) ist vorläufig noch unbekannt. 


(4) 
Bild 4a dar- 


1. Belastungsfall 


2. Belastungsfall 


Bild 4 


Die Belastung p, entspricht selbstverständlich nicht der wirk- 
lichen Belastung. 

Vorgegeben sei eine Flächenlast p (x, y) und am freien Rand eine 
Streckenlast P (x). Wir bekommen also noch eine zusätzliche Last. 


2. Belastungsfall: Der Belastungsrest 
Es ist 

P2(& y)=P(& Y)—Ppı =P(& )— Dyf” (a). 6) 
Außer der Belastung p, muß aber am freien Rand noch die Auflager- 
kraft — [2 Df”(x) + P(x)] nach oben angreifen; denn wenn wir 
beide Belastungsfälle überlagern, darf am freien Rand keine Auf- 
lagerkraft, sondern nur eine aus der Belastung herrührende Quer- 
kraft P (x) übrigbleiben. Der zweite Belastungsfall ist in Bild 4 b 
veranschaulicht. 

Nun haben wir in der Funktion f (x) noch so viel Freiheit, daß wir 
folgende Bedingung stellen können: im Belastungsfall 2 soll jeder 
y-Streifen für sich im Gleichgewicht sein; d.h. das Moment aller 
Kräfte um das linke Auflager soll verschwinden. Damit wird 


b 
ne a dor 2,5, D’F (x) 08 


ei 


rin ist P (x) irgendein partikuläres Integral der Differential- 


chung 
zo [rwar (7) 
2D 


yi Ds - 
9-79 = 
er ı : : 
|] fr (y)ydyldae®— 
£ n f(x) den Bedingungen (6) und (7) genügt, dann ist also der 
Belastungsfall durch folgende Eigenschaften gekennzeichnet: 
Auflagerdrücke am freien Rand entsprechen genau den Auf- 
erdrücken, die dann vorhanden wären, wenn die Platte nur aus 
Streifen bestände. Wir haben also im zweiten Belastungsfall gar 
e dreiseitig, sondern eine vierseitig gelagerte Platte. Da wir uns 
‚aber bewußt auf lange Platten beschränkt haben, tun wir das, was 
_ im Bauwesen bei langen vierseitig gestützten Platten üblich ist: 
_ wir nehmen an, daß die Platte nur in der kurzen Richtung trägt. 
0 Es wird also im Belastungsfall 2: 
rn Mya = Maya = 0a, = 9. (8) 
My, ermittelt sich dann nach den Regeln für frei drehbar gelagerte 


Balken aus p,. Zu diesem Zweck integrieren wir p, zweimal mit dy. 
Es ist nach (5) 


B M„.a=—//pdy? +B,+B,y 
# il 
= — [fp& dr? +zDyf”" (+ Bı+ Boy. 


Die Randbedingungen lauten 


FE i 


M,=-0füry=0undy=b. 
Danach muß sein 
0 


= +/[[pr(&»y)-dyl'dy, 
b 


1 1 
B=— DES) +r N Ip ’»):dy]-dy 
und 


Y b 
Me [Upen-an dy+ [ Up dy]ay— 
d v 


il 
-7DEy MW. 9 


Durch Differenzieren von (9) erhalten wir 


Qy2 = 0 M,,/dy 3 


1 
= Spa n:ay +4 | Up@n-anl-dr— 


0 


(10) 


1 
5 D@ 3957” @)| 


1. und 2. Belastungsfall 


Addieren wir die Einflüsse der beiden Belastungsfälle, so erhalten 
wir gemäß (3), (8), (9) und (10) 
die Momente 


b 
R ; 
M=— Urn -asl-ar+z | psy) dy] dy 
0 


a) 


M.=—Dyf” («), 


1 | 
en 
My=—Df (a). ) 


9) + +08 +, Ef EL +, Ein or. 0) 


Q.=—Dyf”@. 
die Ersatzquerkräfte 


hr 
Q,=—/[p(&,y)- +4 [Uran ar 


= (b? — 3y)f”” (x) Er 92 Df% 0 


0, = Dy fr (x). x 
Daß die Ersatzquerkraft am freien Rand gleich P(x 
sich an Q, leicht nachweisen, wenn man y — b setzt und 
Nachweis die Differentialgleichung für f(x) benutzt. Es 


die Auflagerkräfte 


0 
A,»=—/[p(&,y)-dy +1 [Ur@.n:ayl "dy 
0 
1 - 
—z;#Df""@)—-2Df"(@), 


nur) 
die Eckkräfte 

E= +2M,,= +207(5)- 
Mithin ergibt sich folgender I 


Rechnungsgang 

Gegeben seien die Flächenlast p (x, y) und die Rand-Stı 
last P (x). Zunächst wird nach (7) g und dann nach (6) f(x) ern 
Dann müssen in f(x) die C-Konstanten so bestimmt werde 
entweder ww, nach (1) oder die Schnittkräfte nach (3) den vorgege 
Randbedingungen der kurzen Ränder für den ersten Belastuı 


genügen. Die statischen Werte ergeben sich dann aus (11), 
(13) und (14). 


1. Beispiel: Die dreiseitig frei gelagerte Platte mit Belastun; 8 
Bild 5 

Die Differentialgleichung (7) lautet für p(x,y) = const 
Pix) = const; 


b? 
Wr d=—pPb+2Pe. 


sn 


Eine partikuläre Lösung ist 


1 H 
—spepb+r2 (= +z#), 


pP (a) = 


P=konst.4 u-konst. 


damit wird nach (6) 


ll 
I/Q)=-;p@eb+2P) +3 4+G+G= 


+ Ct 6, +, Ein ya}. 
Nach (1) und (3) wird 


uw =yf(), 
Maı=—Dyf” (a). 


jr er E 5 
\ ” 


wegen der Symmetrie der Platte gerade sein. Deshalb 
chst C, = C, = 0. Ferner muß an den schmalen Rändern 
== 412) w=Ma=S@-S7)=0 sein. Es 


et 61 
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Ber) 


h kurzer Vereinfachung werden dann die Schnittkräfte 


2 


L 


e Eof 3 a 
ea f 2 1 3 y= 
enge 
E, Go [01 een nn I i 
2b ——epl 2 
va x R 5 En * » De 
; '- Cof y6 T Bild 6. Momente bei dreiseitiger Lagerung für p = const. PR a 
eipb+2P 1 —— : } De 
zer )y Cor y6 N Die Durchbiegung an der Vorderkante der Platte ist nach ()) 
ö 2b w =b-f(e). 
F E Sin 6 u Aus dem zweiten Belastungsfall entsteht an der Vorderkante keine 
Fe, 64-2 P) DR £ b (15) Durchbiegung. Setzen wir f(x) ein, so wird für x = 0 
4 b 6 yo!’ b Der 6 
it Ep] — er — — —— — ys1 
2b max w ne +2 nl; „(ı 1/Cof a 
e 
1 n Eof 67 Für gleichmäßig verteilte Last p wird bei gleichzeitiger Beachtung 
—pb+—(pb +2P)| 2 —3 ——— |, von 
3 4 Sof er D=EJ= Ed3/12 m Eh 3/12 
“ Ve 2E7) ba esse b> y6 ! 
1 _ a. |—_— —— — —, a 
lb +2 Pot, IT BER E ml une 5)| 
ai a 2b R 61 Bei einachsig gespannten Platten ist der entsprechende Wert 
pt +27) > vw 5pB 5 12p® 
7 T 384EJ 384° ER 
m. schli ie Größ 
en en A a f Für diesen Fall verlangen die DIN 1045, 8.22, daß ke m 
en 9. P)/Cov y1> = womit dann 
(bei x = 0, y* b/2), Tas 35 EIN T- 
1 ——.l 
I. = 7 (pb+2P) (i — 1/Cnf y1;5 ;) Wollen wir die gleichen Durchbiegungsverhältnisse, so setzen wir 
EN Bi 12pb?l[1l b2 61 
bix=0,y=b), or | 1 - 1ucer Bi . 
} b N] E BIER A312 2b 
N I(pb +2 P) f — y151 Tg 1755) (16) Es gilt also die Bedingung 
I 2 — & 12 1 b? 6 
1 1 nz I a ee ee |; 3R ( un! El 
1,= 5 pb +7(pb+2P) 2 — 3/Cof 155) ' 
(bei x = 0). Setzen wir zur Vereinfachung vi für die [|] Klammer — womit wir 
l_— ; T auf der sicheren Seite bleiben —, so wird erfh? > b?1/17900 oder 
1.=z 15 (pd +2 P) Tg (1575: 2 
b l 
Zleichungen wurden bereits im Betonkalender angegeben [5]. erfh> EE ia . (18) 
ausgerechneten Werte sind in Bild 6 dargestellt. Für lange 
en (b :l klein) nähern sich die M, und My den Werten Kritik der übrigen Verfahren 
1 l. Berechnung nach Goriupp [1] 
M,;,>—b(pb +2P), Goriupp berechnet die dreiseitig gelagerte Platte nach der Theorie 
4 für die drillungssteife Platte. Seine Momente M, und M,„ können 
als „genau“ angesehen werden. Es ist nur bedauerlich, daß Goriu 
1 g pp 
My> t(pb+2P). nicht besonders auf die Größe der Drillmomente hingewiesen und 
8 auch für sie graphische Darstellungen gebracht hat. Denn diese 
eht also ; werden auch nach seinen Gleichungen für lange Platten sehr viel 
se fe: 17 größer als M, und M,. Man sieht aus der Darstellung (Bild 6), daß für 
Mesh 2b et in lange Platten (b:: 1—> 0) das Moment M,, gleichgültig wie groß 1 ist, 


heißt, daß das Drillmoment bei langen Platten den Wert des dem Wert pb?/4 zustrebt. Dies ist für lange Platten ein sehr kleiner 
Smomentes weit überschreiten kann. Es darf also keineswegs Wert, dem ein ebenso kleiner Lastanteil px = — 9° M,/d x” ent- 
achlässigt werden, wenn man auf seine Kosten derartig sprechen muß. Mithin muß M,, groß werden, was auch aus folgender 


\e Biegemomente errechnet, wie nach den Gleichungen (10). Überlegung hervorgeht: 


7ER er E 


an den kurzen Seiten und ersetzen sie durch Punktauflager 
n freien Ecken, so kann sich der Spannungszustand bei langen 
en nur im engsten Bereich der kurzen Seiten wesentlich ändern. 
er Entfernung bleibt er wie er war. Für den Fall der Punkt- 
erung aber errechnen sich die Eckkräfte aus Gleichgewichts- 
"gründen mit E = pbl/4. Das Drillmoment aber entspricht der halben 
Eckkraft, also M,, = E/2 = pbl/8, was wieder mit unserem Er- 
_ gebnis für die lange Platte übereinstimmt. Im übrigen läßt der Ver- 


3 Kurven in ihren Merkmalen recht gut übereinstimmen. Zahlenmäßig 
a Es ist die Übereinstimmung für lange Platten ausreichend. R 
% es 2. Berechnung nach Beck [2] 

Nr 


* 
- 
Ye 
Br 
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ein, daß bei langen Platten, deren Tragfähigkeit hauptsächlich auf 
der Drillungssteifigkeit beruht, das Ergebnis von den „strengen“ 
"Werten erheblich abweichen muß. Dies bestätigt auch ein Blick 
“ auf Bild 6. Allerdings werden die Ergebnisse wieder brauchbar bei 
Mi 5/1 1,5, also bei kurzen Platten. Nur lohnt es sich nicht, solche 

Platten genauer zu berechnen. In der Regel bemißt man solche 
hi Platten sogar schon bei vierseitiger Auflagerung in der kurzen 
| Spannrichtung für M, = pl?/8. Mit viel mehr Recht aber noch 
| wendet man bei dreiseitiger Auflagerung dieses Verfahren an, d.h. 
man rechnet nach dem Traglastverfahren. Man kann die Becksche 
" Vernachlässigung der Drillungssteifigkeit auch als eine grobe Ver- 
1% einfachung im Sinne des Traglastverfahrens deuten. Erkennt man 
Hi aber die Berechtigung des Traglastverfahrens an, so kann man die 
#" gleichen Genauigkeitsansprüche fast ohne mathematischen Aufwand 
ni) befriedigen. Nebenbei sei bemerkt, daß die M,-Momente nach Beck 
immer größer werden als pl?/8 (bis zu 50%). Für eingespannte 
Platten allerdings stimmen die Ergebnisse sehr viel besser mit der 
Wirklichkeit überein. Genügend genau ist das Becksche Verfahren 
für kreuzweis wirkende Rippendecken, da diese zur Aufnahme von 
Drillmomenten ungeeignet sind. 


3. Berechnung nach Horch [3] 

Die Berechnung beruht auf der Anwendung anderweitig ent- 
wickelter Gleichungen aus der Plattentheorie. Leider sind zwei 
Spannungszustände überlagert, die bei langen Platten einander sehr 
ähneln. Das Ergebnis ist eine Differenz fast gleicher Größen. Deshalb 
weichen bei langen Platten die Ergebnisse sehr weit von der Wirk- 
lichkeit ab. Für b/l > 0,4 aber sind sie sehr gut brauchbar. Nur 
ist der Schluß, daß die Drillmomente eine noch kleinere Rolle 
spielen, als bei vierseitig gelagerten Platten, falsch und wahrschein- 
lich durch den obenerwähnten Fehler begründet. 


2. Beispiel: Die zweiseitig aufgelagerte Platte (Flügelmauer) mit 
Belastung nach Bild 7 


Es ini). 


Die Differentialgleichung (7) lautet 


b? Po b 
N ee P} 
Eine partikuläre Lösung ist 
Po b in % 2 
er er +7»), 


damit wird nach (6) 


b 1 
# (x) = +, 4+G+Gx+ 


x Er 
Ce rlonyEı 
+ C,: &of y6 „+ 4 Sin yo |. 
Die Randbedingungen des 
ersten Belastungsfalles sind 
für <= 0:0,=M,=0 r 
für x=l:;w=M,=0. 
Nach (1) und (3) muß also 


sein: 


für <= 0: 
o=f’)=0, 
für <=: 


f)=f’()=0. 


= » 1 Een R we FRAME N 
wir unserer dreiseitig gelagerten Platte die Linienauf- 


el ch unseres Ergebnisses mit Goriupp erkennen, daß die beiden 


Beck vernachlässigt die Drillungssteifigkeit der Platte. Es leuchtet 


kraft y verschwin en. Dies sınd ır 
bedingungen. Es stehen aber nur vier Konstanten zur 
Deshalb ersetzen wir die Bedingungen 0, = 0 und E 


- 3 , u im F 
E-b+ [U ycdy=—25M, + [Oeydy 


2 b ” 
— 2 bDf’ (0 OB 
=2: DIN zuDf” 


damit wenigstens das resultierende Moment aus Q, und E ‚ver 
det. Die Randbedingungen sind dann erfüllt, wenn = 
b? l f eb: 61 
= _—_ - _1)/ She — - 

(Sr 851) /Sin yo, =5 &; [1 


rs 
1 we 
G=—zb, G=I,G,=—P. 


Hiermit wird 
t Po b 2 2 Fler ER 
1o=- B|#-r35 I! 


— Sin 6 


Nach (11) werden die Momente 


r 


1 y A 
u 2 ee De en 
M, m | tr 


a N 6 x\ 
+5) N 
rl Y +. .; el? 2 ee 

M, = zb Erb + 25 Bl. cine], 


1 b 61 6 ‚. 6 z\14 
Mey =zpo b + else I. Co K:_en2] 


Für das Verhältnis b: 1 = 0,5 ist der Verlauf der Momente 
x-Richtung in Bild 8 dargestellt. 


m Th 
My (in Y-bjz) 

AS: Pob? 

Multiplikator: -—g 
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Bild 8, 


Momentenverteilung der zweiseitig gelagerten Platte mit b/l = 0,5 für p=p, ( 


Die Größtmomente sind 


max M, 


Lu /6l £ 
I /6l 
max M, =15P b? { — 1/C&of I) (bix=/1/2,y=b), 
y61 


S$ 


Tg 57 bei a l)ir 


Mz. ; Multiplikafor: „bt | 


1 
max M,y = 15 Po bl I Er 
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Bild 9. Momente der zweiseitig gelagerten Platte für p = Po (1-2) e 
L 


Die Abhängigkeit dieser Momente vom Spannweitenverhältnis 
aus Bild 9 hervor. | 

Schrifttum ı | 
1 Bene, Die ae Bee Rechteckplatte. Ingenieurarchiv 1947, ] 
2 eck, Ein erweitertes Lastaufteilungsverfahren inf: 

Bauingenieur 1955, Heft 4, S. 150. ra Pu az 
I Horch ‚Beitrag zur Berechnung dreiseitig gelagerter Platten.B.u. St. 1954, Heft 
[l 
[ 


4] Fuchssteiner, Kreiszylinderschalen. Die elementa; Beh 
randstörungen. B. u. St. 1955, Heft 5.83.23 a 


5] Betonkalender 1955, Bd. 2, S. 182. Berlin 1955, Wilh. Ernst & Sohn, 
6] Fuchssteiner, Torsion oder Drillung. B. u. St. 1954, Heft 7, S. 192, 


Versuche mit Stahlbeton-Federgelenken 
(Ein Vorbericht) 
Von Professor Dr.-Ing. Karl Kammüller und Dipl.-Ing. Ottfried Jeske, Karlsruhe 


DK 624.023.942: 624.012.45 Stahlbeton-Gelenke. DK 620.1 Versuche - 


[betonfedergelenke werden im Hochbau bei Rahmenkon- gelenk eines Dreigelenkbogens von 34 m Stützweite und dem Pfeil- a 
onen laufend verwendet. Im Brückenbau herrschte ihnen verhältnis 1/10. Die bei einem solchen Gewölbe im Grenzfall auf- 
ber bisher, wenigstens bei uns in Deutschland, eine starke 
haltung, weil man kein rechtes Bild darüber hatte, ob die 
n Gelenkbewegungen auf die Dauer zerstörungsfrei auf- 
nen werden können. Nach Versuchen, die in meinem Institut 
on und Stahlbeton allerdings zu anderem Zweck durchgeführt 
\, glaube ich schon lange, annehmen zu können, daß der | mens 
Ss 


diese geringen Bewegungen aushält. Um diese für die Praxis 
sutungsvolle Frage zu klären, hat dann der zweite Verfasser 
anzieller Unterstützung durch den Deutschen Ausschuß für 
ston theoretische und praktische Untersuchungen durch- 
n ‚über die kurz berichtet werden soll. 


Kamlholz8/8 cm, 
dei Ermittlung 


P) 
e mm der Bruchlast 


mm 


SchnitF AA 


8 
\ 


7 
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Bild 1. Versuchskörper mit Bewehrung 


Bild 2. Versuchsanordnung für Federgelenkversuche 


tretenden Winkeldrehungen wurden errechnet und dementsprechend 
das Gelenk unter verschiedener Normalkraft nacheinander je 
1000 Drehwechseln unterworfen, und zwar: 


ächst wurde an unbewehrten Betonkörpern natürlicher Größe a) unter N = 34 t (Gebrauchslast) 

nfluß der Fugenform untersucht. Verglichen wurden Parallel- Drehwechsel zwischen 1/250 und 1/120, 
nit Halbkreisrundung, scharfkantige Trapezfuge und scharf- b) unter 1,755N =59t 

e Rechteckfuge. Die Körper wurden nur Normaldruck unter- Drehwechsel zwischen 1/220 und 1/105, 
„und es zeigte sich, wie zu erwarten war, eine geringe (nur c) unter 2,5 N = 84 t 

etragende) Überlegenheit der ausgerundeten Parallelfuge. In Drehwechsel zwischen 1/185 und 1/95. 


zweiten Teil der Arbeit wurde versucht, die Druckverteilung 
Fuge festzustellen, und zwar theoretisch nach der Elastizitäts- 
® (Kerbspannungslehre und Scheibentheorie) sowie experi- 
ll mittels der Spannungsoptik. Wertvoll waren besonders 
annungsoptischen Untersuchungen, die sowohl für Normal- 


Untersucht wurden insgesamt 3 Körper. 

Bei 2 Körpern entstanden unter der Beanspruchung c) nach 180 
bzw. 720 Wechseln Querzugrisse, die den umschnürten Beton jedoch 
nicht zerstörten, denn es wurden später noch Bruchlasten von 

wie auch für den ausgelenkten Modellkörper durchgeführt 147 t bzw. 130 t erzielt. Die mittlere Bruchlast aller Körper betrug 
in. Unerwartet ergab sich hierbei, daß die Querzugspannungen, rd. 140 t. 

e Risse verursachen, bei Auslenkung nicht zunehmen. Die Versuche haben also gezeigt, daß Federgelenke, soweit sie 
Be 1. de Arbeir bestand in Versuchen an Gelenk- richtig, bewehrt sind, die zu. erwartenden: Bewegungen auszuführen 
n in natürlicher Größe. Die Versuchskörper sind prismatische imstande sind, ohne daß Zerstörungen auftreten. Die Zurückhaltung 
von rechteckigem Querschnitt 24 x 24cm und 2m lang. gegenüber dieser einfachen Gelenkausführung, die bisher im Brücken- 
rechend den Voruntersuchungen ist die Gelenkspalte am Ende bau, bestand, ist also unberechtigt. 

srmig ausgerundet worden. Die reichliche Bewehrung wurde Wegen Einzelheiten muß auf die demnächst erscheinende Ver- 
m von Wendeln angeordnet (Bild 1). Bild 2 zeigt die Versuchs- öffentlichung in den Heften des Deutschen Ausschusses für Stahl- 

mung. Der Versuchskörper entspricht etwa dem Scheitel- beton hingewiesen werden. 


er 


Die Entwicklung des Stahlbetonbaues in Brasilien 


Von Bauingenieur VDI Ferdinand Budweg, Franca, Brasilien 


DK 624.012.4 (81) Stahlbeton (Brasilien) 


In Brasilien hat sich der Beton vor allen anderen Baustoffen in 


_ kürzester Zeit eine unbestrittene Vorrangstellung erobert. Sei es im 


Hochbau, im Brückenbau, im Straßen- und Wasserbau, fast alle Groß- 
bauten, zum Teil aber auch Einfamilienhäuser sowie zwei- bis drei- 
geschossige Wohn- und Geschäftsbauten werden in Beton ausgeführt. 


Der Grund hierfür dürfte in erster Linie darin zu suchen sein, daß 
auf Betonbaustellen bei einem verhältnismäßig geringen Bedarf an 
Facharbeitern in großer Zahl angelernte und Hilfsarbeiter eingesetzt 
werden können, wie es im Stahlbau viel weniger möglich ist; der 


’ Mangel an Fachkräften aber ist hier besonders groß. Ein weiterer 


Grund für die Bevorzugung von Beton ist durch die zur Verfügung 
stehenden Baustoffe gegeben. Für Hochhaus- und Brückenbauten 
käme auch der Stahlbau in Frage. Bis vor etwa zehn Jahren gab es 
hier aber keine Walzwerke, die in großen Mengen Profilstähle her- 


"stellen konnten, und auch die augenblickliche Erzeugung würde bei 


weitem nicht ausreichen, um auch nur teilweise die zur Zeit im Bau 
befindlichen Betonbauten in größerem Umfange durch Stahlbauten 
zu ersetzen. Das in Europa auch heute noch für Einfamilienhäuser, 
kleine und mittlere Geschäftshäuser wie auch für mehrgeschossige 
Wohnblocks meistens bevorzugte Mauerwerk fällt zumindest für mehr- 
geschossige Bauten in Brasilien jedoch aus, da die zur Verfügung 
stehenden Ziegel von so geringer Festigkeit sind, daß sie für tragende 
Bauteile im allgemeinen nicht in Frage kommen. Die Ziegel werden 
zum größten Teil auch heute noch primitiv im Handbetrieb hergestellt 
und im Holzfeuer gebrannt; neben geringer Festigkeit weisen sie 
daher auch eine recht begrenzte Witterungsbeständigkeit auf. Kalk- 
sandsteine sind unbekannt. 


So werden die meisten Hochbauten als Stahlbeton-Skelettbauten 
ausgeführt. Die Decken werden teilweise als massive Platten, teil- 
weise aber auch als Rippendecken mit gebrannten Ton- oder hölzer- 
nen Füllkörpern hergestellt. Die Wände werden meistens in Ziegel- 
mauerwerk ausgefacht. Zementgebundene Hohlblocksteine zur Aus- 
fachung von Skelettbauten werden hier so gut wie überhaupt nicht 
hergestellt. Auch die Dachkonstruktionen werden vielfach in Beton 
ausgeführt. Vornehmlich im Industriebau findet man dafür oft 
Rahmen- oder Bogentragwerke mit dazwischengespannten Platten, 
teilweise auch fachwerkartige Binder mit aufgelegten Betonpfetten. 
Im Hausbau werden dagegen vielfach flachgeneigte Platten, die zwi- 
schen Balken gespannt sind, verwendet. Dieses ist insofern einfach 
und billig, als in den meisten Fällen auf eine besondere Wärmedäm- 
mung verzichtet und die Dachhaut (Asphaltbeläge, Pappe usw.) un- 
mittelbar auf die tragenden Bauteile aufgebracht wird. 


Die Hochhaus- und Industriebauten in den Großstädten werden 
fast ausschließlich auf Betonpfählen gegründet. Vielfach werden 
Franki-Bohrpfähle, die von der Firma „Estaca Franki“ ausgeführt 
werden, bevorzugt, um die Gefährdung der Nachbarbauten in den 
engbebauten Stadtteilen möglichst herabzumindern. Rammpfahl- 
gründungen werden übrigens meistens als Teilleistung des Gesamt- 
auftrages von denjenigen Firmen übernommen, die auch die weite- 
ren Betonarbeiten ausführen. Die Rammpfähle werden in der Regel 
auf der Baustelle angefertigt. Für hochbelastete Bauten wählt man oft 
die Druckluftgründung mittels eines Stahlrohrs von etwa 1,50 m ®, 
das oben durch eine Druckkammer verschlossen ist. In dem Rohr 
arbeiten ein bis zwei Mann. Nach Erreichen einer tragfähigen Schicht 
wird das Rohr mit Beton gefüllt. 


Als Schalung wird durchweg Holz verwendet. Lediglich für runde 
Säulen werden häufig Asbest-Zement-Rohre benutzt, die bewehrt 
und mit Beton gefüllt werden. Sie ersetzen die zeitraubende und 
schwierige Einschalung in Holz und brauchen außerdem nicht ver- 
putzt zu werden. Allgemein fällt bei der Säulenbewehrung auf, daß 
die Stöße der Bewehrungsstäbe fast immer ohne Endhaken, lediglich 
mit dem 40fachen Stabdurchmesser überdeckt, ausgeführt werden. 
Im Innern des Landes wird der Beton meistens noch von Hand 
gemischt. In den Innenbezirken der Großstädte bevorzugt man es, 


den Beton fertig gemischt zu beziehen. Für die Beförc e 
Mischgutes vom Mischer oder Fahrzeug zur Einbaus ll 
überhaupt fast aller Baustoffe — werden-bei Hochhaush 
mehrgeschossigen Häusern fast ausnahmslos Schubkarr 0 
paner und einfache Aufzüge verwendet. Bei ein- und zwi 
sigen Bauten wird das Mischgut auch vielfach in Eimern d 

an die Einbaustelle gebracht. Der eingefüllte Beton wird 
Innenrüttler, vielfach aber auch nur durch Beklopfen de 
oder durch Stochern verdichtet. 3 


Im Straßenbau wird Beton erst seit einigen Jahren üı 
rem Umfange verwendet. Dies liegt vor allem daran, daß 
kurzer Zeit außer den üblichen Erdstraßen kaum wesentliche$ 
bauten in Angriff genommen wurden. Alle größeren Überland 
und Autobahnen sind erst in den letzten Jahren fertiggestel 
den. Im Zuge der rund 500 km langen Autobahn Rio de Jaı 
Sao Paulo, die als eine der ersten gebaut wurde, wurden berei 
große Teile der Fahrbahn in Beton hergestellt.’ Das gleiche 
die Autobahn Sao Paulo—Campinas und für die Via Anchieta 
letztere, etwa 80 km lange, zweibahnige Autostraße verbind 
Paulo mit der Hafenstadt Santos und überwindet in ihrem m 
Teil auf einer Länge von rund 35 km einen Höhenunterschi 
fast 800 m. Fast ganz aus Beton hergestellt, darf diese Strz 
ihren vielen Brücken und langen Tunnelstrecken ohne Übert 
als ein Meisterwerk der Ingenieurkunst bezeichnet werde 
allem, wenn man bedenkt, daß sie zum Teil in schwieriger Gi 
lage quer durch den Urwald geführt werden mußte. Der let 
abschnitt ist 1953 fertiggestellt worden. Alle Brücken und Vi: 
im Zuge dieser Straße wurden in Stahlbeton als Balken- oder 
brücken ausgeführt und man findet unter ihnen mehrere seh 
und bemerkenswerte Bauwerke. 


Spannbeton wird augenblicklich in Brasilien noch sehr wer 
gewendet. Das liegt zum Teil daran, daß die benötigten hochwe 
Stähle noch nicht im Lande selbst hergestellt werden können, 
aber auch daran, daß es in Brasilien verhältnismäßig wenig 
genieure und Facharbeiter mit den nötigen Erfahrungen in d 
wendung von Vorspann-Verfahren gibt. So wird zur Zeit in Sao 
— der Stadt, die mit der Zahl ihrer Neubauten unbestritten : 
Spitze aller südamerikanischen Großstädte steht — nur an 
Stelle ein größeres Spannbeton-Bauwerk ausgeführt, und zwa 
Straßenbrücke über eine mehrgleisige Eisenbahn, die als B 
brücke aus vorgefertigten Teilen hergestellt wird. 


Leichtbeton wird für Bauteile bisher in Brasilien nicht ang 
det; auch sind die hierfür benutzten Baustoffe ziemlich unbe! 
Lediglich eine Art Schaumbeton wird für fabrikmäßig herges 
sägbare Platten benutzt, die als Schall- und Wärmedämmung d 

Montagebauten aus Beton-Fertigteilen werden nur ganz vert 
ausgeführt. Dagegen werden Beton-Fertigwaren, wie Beton 


Brunnenringe, kleine Wasserbehälter und besonders Leitung: 
in großen Mengen verwendet. 


Sowohl die Zement- als auch die Stahlerzeugung Brasilie 
statten es heute, einen großen Teil des Bedarfs im Lande sel 
decken, jedoch werden Zement wie Bewehrungsstahl auch wei 
noch eingeführt. Vornehmlich wird Portlandzement verwend« 
etwa dem deutschen PZ 225 entspricht. 


Die geforderten Mindestfestigkeiten sind wie folgt festgele; 


Druck: nach 3 Tagen 80 kg/cm? Zug: nach 7 Tagen 17,5 
a <> 150 
Bi oe) 

Hochofenzemente können in Brasilien vorläufig noch nich 

gestellt werden. 


KL 


KL 


Die Zuschlagstoffe des Betons werden fast immer getrennt 
oder 3 Korngruppen zugegeben. Im wesentlichen werden Sand 
und Schotter aus Steinbrüchen verwendet. Nur sehr selten find 


a0 Zuschlagstoff. Die Richtlinien geben folgende Mittel. 
die Betonmischungen an: 


ndung Zement Sand Grobzuschläge Wasser 
kg m’ m? ‚ l 
400 0,43 0,86 165 
hälter u. dgl. 370 0,53 0,79 155 
f. Hochbauten 320 0,45 0,90 140 
Betonbauten i.a. 300 0,65 0,65 135 


| den brasilianischen Vorschriften darf Beton bis zu 70 kg/cm?, 
adelsübliche Rundstahl bis zu 1500 kg/cm? beansprucht werden. 
handelsübliche Bewehrungsstahl ist in seinen Festigkeits- 
aften ungefähr dem deutschen Betonstahl I gleichzusetzen. 
lings wird auch ein kaltgereckter Bewehrungs-Rundstahl ver- 
‚ der etwa dem in Deutschland bekannten Torstahl entspricht. 
tahl ist in den brasilianischen Vorschriften noch nicht erfaßt; 
edoch üblich, ihn mit 2200 bis 2600 kg/cm? zu beanspruchen. 
esehen von zeitweilig und örtlich auftretenden, binnenwirt- 
ich bedingten Baustoffverknappungen stehen der brasilianischen 
lustrie die für Stahlbeton benötigten Baustoffe in ausreichen- 
enge zur Verfügung. 


äußerst schnelle und sprunghafte Entwicklung des Betonbaues 
“ 


? Zum Thema: „Die freitragende Wendeltreppe“ 
wo Von Dipl.-Ing. H. S. Gedizli, I. V.H.B., Ankara und Dr.-Ing. Wilhelm Fuchssteiner, Darmstadt 


mit sich aa So gibt es Ingenieure, Architekten und Baufırm 
die jedes mögliche und unmögliche Bauteil in Beton herstellen wo 
len, und das führt dann oft zu abwegigen Verwendungen des Beto 
Aber derartige Nebenerscheinungen dürften keinesfalls den Gesa 


une des Beton- und Stahlbetonbaues beeinträchtigen. - 
Zusammenfassend kann man sagen, daß der Stahlbeton in Brasilie 
noch viele Möglichkeiten der Weiterentwicklung bietet. Zwar feh 
es nicht an außergewöhnlichen und eleganten Bauten, die auch 
statischer Hinsicht oft sehr bemerkenswert sind, es bleibt aber 
sehr viel auf dem Gebiet der Arbeitsvereinfachung und Verbesserung 
der Bau- und Verarbeitungsverfahren zu tun: Einführung von Arb 
Zeit und Baustoffe sparenden Bauweisen, wie Montagebau, Schütt- 
beton oder Spannbeton, Entwicklung sparsamer Stahlschalunge: 
Einsatz von Maschinen zur Erleichterung der Arbeit und nicht zuletzt 
die Heranbildung eines Stammes von gutausgebildeten Beton- 
polieren und Facharbeitern. Ferner könnte durch Verbesserung und ;* 
Fortentwicklung der Baustoffe manche Ersparnis erzielt werden. Es 
ist zu erwarten, daß mit der ständig fortschreitenden Be 
und industriellen Entwicklung Brasiliens auch der Bauindustrie in 
dieser Hinsicht viele neue Wege gewiesen und erschlossen werden. 


u DK 624.026.254 Wendeltreppe 


Berechnung freitragender Wendeltreppen nach dem vom 
rerfasser entwickelten Verfahren [1] [2] verlangt bei. der 
lung der statisch unbestimmten Größen eine große rech- 
ıe Genauigkeit, da hier kleine Differenzen von Zahlen fast 
>r Größe in die Rechnung eingehen. Hierfür reicht die Ge- 
eit des Rechenschiebers nicht aus. Zur Vermeidung dieser 
erigkeit und weiterhin zur Erleichterung der Rechnung hat 
stgenannte Verfasser Tafelwerte aufgestellt, mit denen sich 
erechnung einer gleichmäßig vollbelasteten Wendeltreppe 
Ist gestaltet: 


I./I, = b?/d? (Verhältnis der Trägheitsmomente) 
b2/12r? (Exzentrizität der Last) 
Steigung der Laufachse 
zo.) dl) 


halber Öffnungswinkel der Treppe 


1 
tg? [dı + A2c+ Asa] — B, — (1— 2c— 3a) 
tea [— B, (la) + B;e] 
B,— B;e 


enn der Faktor qr? =] gesetzt wird, 
e 
igx 6 f -- 7 = +G,(l— 9) 


- aa=9+clı+ 4) 


Werte A, B und C können für verschiedene 9, folgender 


entnommen werden: 


Damit ergeben sich dann die statisch unbestimmten Größen 
ebenfalls mit qr®—=1 ermittelt: 


Xz = — (Öse * Ög5 — Öse One) | (Öss * das — Öse”) > 
Xg = — (Ös5 * ge — Öse * Öo5) / (Ös5 * Öse — Öse”). 
Mit diesen werden die Schnittkräfte dann wie folgt erhalten: 

N =qr (sin: 9— X, cos& sin Q), 

0, =qr (osx + X,sina& "sin 9), 

Q, =qrX,cosp, 

Mr = qr? [(X, sin «— X, cos) sin © 

+c0s&'9— X,sin&'9cos@], 


M;, = ar|i+ + Kuga sin p— Xucos o). 
M, = qr? [(X, sin + X, cos &) sin 
— sn 9 + X, 'sina'tga@'@cos@. 


Wenn der Öffnungswinkel 9, nicht mit den Tafelwerten genau 
übereinstimmt, so interpoliere man nicht die Tafelwerte, sondern 
errechne mit diesen für die ober- und unterhalb liegenden Werte 
von 9, die statisch unbestimmten Größen und interpoliere dann. 


Gleichzeitig wurde in diesen Zahlen ein Fehler in [1] berück- 
sichtigt, auf den von verschiedenen Seiten dankenswerter Weise 
hingewiesen wurde. Es muß auf Seite 255 in ö,;; heißen: 


(2 9 — sin 2 9,) statt (2 9, — sin @)). 


Schrifttum; 


[1] Fuchssteiner, Die freitragende Wendeltreppe, B. u. St. 1954, Heft 11. 
[2] Beton-Kalender 1955, Zweiter Teil, S. 189, Wilh. Ernst & Sohn. ° 


FR er 2 3 B, B, | B, c 6, C, 
171213 1,04720 0.090586 0,0049795 0,093100 0,0051449 1,00000 
Be ee “ 0228008 2 0.500000 1,57080 0.285398 0,035398 0,303493 0,0381203 1,41421 
Be —_ 0.19102 + 0,57727 + 0,95661 2,09440 0,614185 0,135879 a Bias A 
Ai + 011166 + 0,89942 4 1,38362 2,61799 1,05900 0.367185 1,25426 0,452620 1,93185 
Bi + 1.01306 + 1,06427 + 1,57080 3,14159 1,57080 0,78540 2,0000 1.06520 2,00000 
Br 4 276599 I 0.19368 + 1,33707 3.66519 2.08260 1,41406 2,88047 2,15347 1,93185 
er: + 5,51051 — 0,24166 + 0,61418 4,18879 2,52741 2,22032 3,82645 SBsLTl re 
an + 9,2205 — 2,33443 —_ 0,50000 4,71239 2,85619 3,10619 4,7638 6,38791 1,4142 
Be ....: + 13,7043 — 5,62634 — 1,74201 5,23599 3,05101 3,92201 5,53450 9,74960 a 
Bene Mrecse = 10.0036 — 2774397 5,75959 3,12979 4,50178 6,08097 13.9500 051764 
een TE aar126 — 15.0482 —_ 3714159 6,28319 3,14159 4,71239 6.28319 18.9496 
Be: 4 28.9786 —_ 20.0825 —_ 2,69742 6,80678 3,15339 4,50210 6,05721 24.1675 — 6, 


nn > a 


Verschiedenes 


Persönliches 


Gustave Magnel f 


Am 6. Juli ist in Gent der Professor für Stahlbeton und Spann- 


_  beton an der dortigen Universität und Leiter der zugehörigen Ver- 
suchsanstalt Gustave Magnel im Alter von 65 Jahren gestorben. 


Er gehörte zu den Männern, die den Gedanken der Vorspannung 
im Bauwesen in der ersten Zeit seiner umfassenden Entwicklung 
— nicht nur in Form des Spannbetons — in Wort und Schrift, 
durch Versuche und Ausführungen entscheidend gefördert haben. 
Sein seit Jahren bei zahlreichen Bauwerken, von denen viele auch 
in Deutschland stehen, vor allem bei Brücken, bewährtes Spann- 


.betonverfahren, seine kühnen Entwürfe, seine lebendigen Vorträge, 


sein Lehrbuch über Spannbeton haben ihm in allen Ländern unter 
den Spannbetoningenieuren einen hervorragenden Ruf eingetragen. 
Dem entsprach es, daß Prof. Magnel in dem 1953 gegründeten 
Internationalen Verband für Vorspannung zum 1. stellvertretenden 
Vorsitzenden gewählt worden ist. Auch sonst sind ihm hohe Ehrungen 
außerhalb seiner belgischen Heimat zuteil geworden. 

Arthur Brandes 


Friedrich Linsenhoff 75 Jahre 


Am 22. September vollendet Regierungsbaumeister a.D. Friedrich 
Linsenhoff in vollster Frische sein 75. Lebensjahr. Nach Studium 
an der Technischen Hochschule Hannover und anschließender Aus- 
bildung als Regierungsbauführer trat er im Jahre 1905 in den Dienst 


der Philipp Holzmann Aktiengesellschaft, die d 
schleusen in Wilhelmshaven ausführte. Hier s 
praktischen Bauerfahrungen, die für seine 
Unternehmer mitbestimmend waren. 
gierungsbaumeister beim Bau des Rhein-Herne-Kanals trat er im 
Jahre 1910 endgültig in die Philipp Holzmann A.G. ein. Nach drei- 
jähriger Führung des Baubüros Wilhelmshaven übernahm er die 


amals die großen See- 
ammelte er seine ersten 
spätere Laufbahn als 
Nach kurzer Tätigkeit als Re- 


Leitung der neugegründeten Zweigniederlassung Hamburg, d 
einer leistungsfähigen See- und Ingenieurbau-Abteilung a 
Von den in dieser Zeit entstandenen Bauten sind hervo: 
der Hamburger Elbtunnel, eine damals in Deutschland ( 
Ausführung dieser Art, die Seeschleusen in Brunsbüttel, Do 
in Kiel, große Molenbauten in Bremerhaven und mehrere 
Kaimauerbauten, u. a. der Burchardkai in Hamburg und der 
buskai in Bremerhaven. Bei der Durchführung dieser Ingeni 
gaben hat Friedrich Linsenhoff mehrfach neue Wege zur 
fachung und Verbesserung der Konstruktion und der Bau 
einrichtung gefunden. Er hat damit wesentlichen Anteil an d 
wicklung der heutigen Baumethoden im See- und Ingenie 
Mit besonderem Interesse hat sich Friedrich Linsenhoff 
baggerei angenommen. Um den Ausbau des stattlichen H 
Naßbaggergeräteparkes erwarb er sich besondere Verdiens e 
den Naßbagger- und Deichbauarbeiten dieser Jahre sind der 
burgdeich zwischen der Insel Sylt und dem Festland, die Deich 
in Norden und die Spülarbeiten für den Hafen in Geestemü 
nennen. 4 

Im Jahre 1936 wurde Friedrich Linsenhoff in den Vorsta 
Philipp Holzmann A.G. berufen. Hier widmete er sich we 
Betreuung des Seebaues und neben den Zweigniederlassungei 
burg und Wien besonders dem Auslandsgeschäft, das unte 
tatkräftigen Führung einen bedeutenden Aufschwung nahm 
seiner Leitung entstanden der Bau des Bahnhofes und der Ut 
tätskliniken in Teheran, die Schiffsschleppe in Bender Shahp 
Persischen Golf sowie der sehr schwierige Molenbau auf den 
Als eine seiner vornehmsten Aufgaben sah es FriedrichLinsen 
sich der Personalfragen in seinem Arbeitsgebiet anzunehmen. 
Erkenntnis, daß der Erfolg im Inland und besonders im Ausl: 
der Besetzung mit dem jeweils geeigneten leitenden Perso; 
hängt. Mit dem gleichen Ziele hat er die Heranbildung des Ing 
nachwuchses besonders gefördert. 

Nach seinem Ausscheiden aus dem Vorstand trat er im Jah 
in den Aufsichtsrat der Philipp Holzmann A.G. ein, dem 
heute als stellvertretender Vorsitzender angehört. Über den B 
seines Wirkens als Ingenieur hinaus, auf dessen Erfolg er mil 
zurückblicken kann, hat Friedrich Linsenhoff stets seine Arbei 
auch den Organisationen der Bauwirtschaft und den wissen 
lichen Verbänden zur Verfügung gestellt. Er gründete die Naß 
Vereinigung, die er mehr als zwei Jahrzehnte leitete und der 
heute als Ehrenvorsitzender angehört. Er ist Vorstandsmitgli 
Gesellschaft der Förderer des Franzius-Institutes E.V. der 
nischen Hochschule Hannover. der Deutschen Gesellschaft fü 
und Grundbau E. V. und der Hafenbautechnischen Gesellschaf 
Nach dem Kriege erkannte er als vordringlichste Aufgabe, 
splitterten Teile der bauwirtschaftlichen Organisationen wiee 
vereinigen. Unter seiner tatkräftigen Führung wurde dama 
Arbeitsgemeinschaft der Bauindustrie der Vereinigten Wes 
der spätere Hauptverband der Deutschen Bauindustrie EN 
Leben gerufen, als deren Präsident er bis zum Jahre 1953 x 
Es ist ihm gelungen. alle bauwirtschaftlichen Organisationeı 
Arbeitsausschuß der Bauwirtschaft zusammenzufassen. Der Bi 
verband der Deutschen Industrie würdigte seine Verdienste 
seine Berufung in den Vorstand. Auch im Ausland wurden 
Erfolge als Ingenieur anerkannt. Die Fed£&ration Internation: 
Bätiment et des Travaux Publies ernannte ihn zum Vorstandsm 
und Vizepräsident für Tiefbau. Friedrich Linsenhoff wurden 
Ehrungen zuteil. von denen die Ernennung zum Ehrensenat 
Technischen Hochschule Hannover und die Verleihung des € 
Verdienstkreuzes besonders erwähnt seien. 

Mögen dem Jubilar noch viele Jahre vergönnt sein. in der 
weiterhin seine reichen Erfahrungen in den Dienst der Bauwir! 


stellen kann. Rudol 
Staatssekretär Dr. Hermann Wandersleb 60 Jahre 


Dr. Hermann Wandersleb, Staatssekretär im Bundesminisi 
für Wohnungsbau, vollendete am 22. August 1955 sein 60. Leber 
In Meiningen geboren, studierte er in Halle, Berlin und Heid 
Rechts- und Staatswissenschaften und trat nach Teilnahme am 1 
krieg zuerst als Vorsitzender der Studentenschaft Berlin und M 
des Verfassungsausschusses des Ersten Deutschen Studente 
hervor. 

Seit 1927 Landrat des Kreises Querfurt (Bezirk Mersebur; 
zugleich Mitglied des Provinzialausschusses der Provinz Sachs: 
Aufsichtsratsmitglied von Siedlungsgesellschaften und Elektr 
unternehmen, setzte er sich bereits damals tatkräftig für den B 
Eigen- und Familienheimen ein. 

Im Mai 1945 übernimmt Dr. Wandersleb als Stellvertreti 
Oberpräsidenten der Nord-Rhein-Provinz sofort wieder bes 
verantwortungsvolle Aufgaben. Bei Bildung des Landes Nore 


A’ u x 
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eft 9 September 1955 Verschiedenes — Bücherschau 


len wird er im August 1946 zum Chef der Landeskanzlei er- 

nd als solcher 1949 mit der Vorbereitung der Unterbringung 

adesorgane in Bonn betraut. Seit der Bildung des Bundes- 

fiums für Wohnungsbau ist er dessen Staatssekretär. Hier 

3. die Errichtung von Versuchs- und Vergleichsbauten im Bun- 

t und der erfolgreiche Weg der Förderung des Bergarbeiter- 
baues auf seine Anregungen zurück. Besonders aber hat 
ersleb sehr wesentlichen Anteil an den Arbeiten zur Schaf- 

einheitlichen Bau- und Bodenrechts. 

nseren Glückwünschen sei der Dank an den verständnisvollen 

r des Bauens und der Bautechnik verbunden. 

x Verlag und Schriftleitung 


# 
or Dr.-Ing. habil. Günther Worch 60 Jahre alt 


3. September wird Prof. Worch 60 Jahre alt. Nach Voll- 
seiner Studien an der TH in Berlin-Charlottenburg errichtete 
Ingenieur und Oberingenieur der Berliner Stahlhoch- und 
nbauanstalt Breest & Co. und dann bis 1935 als Chefingenieur 
ing.-Büro G. Mensch in Berlin eine große Zahl bedeutender 
ke. Seine außerordentliche Begabung für die Lehre und For- 
veranlaßte ihn frühzeitig, sich an der TH Darmstadt zu habili- 
ınd eine umfangreiche wissenschaftliche Tätigkeit zu entfalten, 
>n Niederschlag in zahlreichen wertvollen Veröffentlichungen 
en hat. In Darmstadt hielt Worch, 1931 inzwischen zum nicht- 
ten a.o. Professor ernannt, Vorlesungen für Bauingenieure 
öhere Statik und ausgewählte Abschnitte des Stahlbaus sowie 
ranbaustatik für Maschinenbauer und stieg rasch zum im 
' Ausland anerkannten Meister der Statik empor. 
ahre 1935 wurde Worch zum ord. Professor für Baustatik und 
u an der TH in München ernannt, wo er bis heute eine ungemein 
ıringende Tätigkeit als Lehrer und Forscher ausübt. Ungezählte 
ure in leitenden Stellungen haben von ihm das theoretische 
aktische Rüstzeug für ihren Beruf empfangen und erinnern 
t vielen Doktoranden dankbar ihres geschätzten Lehrers. 
Betonbauer verdanken Prof. Worch neben vielen statischen 
entlichungen in Fachzeitschriften besonders den Abschnitt über 
ichentragwerke im Betonkalender. Seit mehr als 20 Jahren 
e den jeweiligen Stand der Forschung berücksichtigende Be- 
ng der Theorie der Platten, Scheiben, Schalen und Behälter 
er Hand und hat in zahllosen Fällen wertvollste Dienste ge- 


Würdigung seiner Verdienste um den Stahlbau soll berufe- 
Seite überlassen werden. Nicht unerwähnt darf bleiben, daß 
Vorch seine reichen Erfahrungen als sachverständiger Berater 
tachter sowie als gesuchter Vortragender bei vielen Tagun- 
ssenschaftlicher Verbände stets hilfsbereit und selbstlos zur 
ung stellte. 

ünschen dem verdienstvollen Gelehrten und liebenswürdigen 
en an der Seite seiner Gattin noch viele weitere glückliche 


Habel 


ng. Kurt Sckerl 60 Jahre 
12. August 1955 ist Dipl.-Ing. Kurt Sckerl, Geschäftsführer 
ston-Vereins Berlin und Vorstandsmitglied des Deutschen 
ereins, 60 Jahre alt geworden. 
® Jugend verbrachte er im Elternhause im östlichen Teil der 
z Brandenburg. Der 1. Weltkrieg, in dessen Strudel er aus 
ben begonnenen Studium an der Technischen Hochschule in 
er gezogen wurde, hat früh seinen Sinn geweckt für die Ge- 
die neue technische Waffen bringen mußten und für die Not- 
keit, ihre zerstörenden Wirkungen durch entsprechende Maß- 
n bautechnischer Art einzuschränken. 
Abschluß seines Hochschulstudiums war er mehr als zehn 
bei mehreren Großfirmen des konstruktiven Ingenieurbaues 
seitiger Verwendung tätig, bis er nach einem kurzen Dienst 
»nier-Hauptmann Anfang 1939 in die Geschäftsführung des 
hen Beton-Vereins in Berlin eintrat. Durch diese Arbeit ist er 
en Kreisen der Fachwelt bekannt geworden und nicht nur 
ie vielseitigen Aufgaben wissenschaftlicher Art, sondern mehr 
s unerschrockener Kämpfer für das Recht, wo immer er es 
&let glaubte. Erfüllt von einer hohen ethischen Lebensauf- 
> und der Achtung vor dem Menschlichen konnte er oft Ge- 
aftsaufgaben auf dem weiten Gebiet der Bauwirtschaft lösen 
liderstände und Unzulänglichkeiten ausräumen, indem er die 
oten mit seiner ganzen Überzeugungskraft dazu brachte, den 
n als Menschen zu sehen. 
t vergessen sei, daß Sckerl sich frühzeitig mit Männern zu- 
nschloß, die in Wort und Schrift den Schutz der Bevölkerung 
iem künftigen Bombenkrieg durch zweckentsprechende Luft- 
auten forderten. Auf seine Anregung fanden bereits 1933 
he mit Brandbomben statt. Ein Jahr später veranlaßte er die 
ung der ersten Versuchsbauten zur Erprobung der Wirkung 
omben auf Bauwerke, und zahlreich sind seine Vorschläge 


konstruktiver Art, die sich mit Fragen des bautechnischen Luft- 
schutzes befaßten. Kae; 
Die große Zahl seiner Freunde gedenken seiner zu seinem Geburts- 


tage mit vielen guten Wünschen. -Minerri a 


Neue Deutsche Baugrundnormen _ Nr 
Die Deutsche Gesellschaft für Erd- und Grundbau E. V., Hamburg, 


macht auf folgendes aufmerksam: Eh 

Nach den Normblättern DIN 1054: Gründungen — Zulässige B- 
lastung des Baugrundes, Richtlinien, Ausgabe Juni 1953, mit zu- nr. 
gehörigen Erläuterungen, Ausgabe Oktober 1953, und DIN 4020: 
Bautechnische Bodenuntersuchungen, Richtlinien, Ausgabe Juli 1953, 
liegen jetzt folgende ergänzende Normblätter vor: Bit > 
DIN 4019, Blatt 1 Baugrund-Setzungsberechnungen bei lotrehter, 
mittiger Belastung, Richtlinien, Ausgabe Mai 1955. ih 
DIN 4021 Baugrund und Grundwasser - Erkundung, Bohrungen, 
Schürfe, Probenahme, Grundsätze, Ausgabe Mai 1955. eu 
DIN 4022, Blatt 1 Schichtenverzeichnis und Benennen der Boden- 
und Gesteinsarten — Baugrunduntersuchungen, A, 
Ausgabe Februar 1955. | Mr 
DIN 4022, Blatt 2 Schichtenverzeichnis und Benennung der Boden- 
und Gesteinsarten — Wasserbohrungen, Ausgabe Februar 1955. 

DIN 4023 Baugrund- und Wasserbohrungen, Zeichnerische Dar- 
stellung der Ergebnisse, Ausgabe Februar 1955. 

DIN 1054 ist bereits als Richtlinie für die Baugenehmigungs- 
behörden des Bundesgebietes eingeführt, DIN 4019, Blatt 1, wird in 
Kürze als Richtlinie eingeführt werden; auf die übrigen Normblätter 
sind die Baugenehmigungsbehörden hingewiesen worden. 

Weiter sei hingewiesen auf das für Gründungen wichtige Norm- 
blatt DIN 4030 — Beton in betonschädlichen Wässern und Böden, 
Richtlinien für die Ausführung, Ausgabe September 1954. 


Bücherschau 


Sonntag, Rudolf: Aufgaben aus der Technischen Mechanik, Gra- 
phische Statik, Festigkeitslehre, Dynamik fester Körper. 209 S., 
324 Abbildungen. 1955, Springer Verlag, Berlin/Göttingen/Hei- 
delberg. Geh. 16,50 DM, Ganzl. 19,50 DM. 

Das vorliegende Buch bringt 81 Aufgaben aus der Technischen 
Mechanik, von denen 14 zum Gebiete der Graphischen Statik, 38 zur 
Festigkeitslehre und 29 zur Dynamik gehören, und entwickelt ein- 
gehend ihre Lösungen. Die Hälfte dieser Aufgaben, die an der 
Fakultät für Maschinenwesen der Technischen Hochschule Karls- 
ruhe vorgetragen wurden, geht auch den Bauingenieur an. Kräfte- 
zerlegungen, Ermittlung von Stabkräften, Torsion, Schubmittel- 
punkt, Formänderungsarbeit, elastische Bettung u. a. m. werden be- 
handelt. Unter den Aufgaben des Maschinenbaues findet man außer 
denen aus üblichen Gebieten auch solche aus Sondergebieten, z. B 
aus dem neuzeitlichen Elektromaschinen- und Apparatebau, wo die 
Technische Mechanik eine entscheidende Rolle zur Durchführung neu- 
artiger Konstruktionen gespielt hat. Der Wert des Buches aber liegt 
nicht nur in der dieserart getroffenen Wahl der Aufgaben, sondern 
vor allem ‘in der Gründlichkeit ihrer Durchführung. Es ist bekannt, 
daß das allgemeine Verständnis für die Sätze der Technischen Me- 
chanik nicht sehr schwer ist, ihre Anwendung auf alle möglichen 
Aufgaben jedoch besonderer Gedankenarbeit und der Übung bedarf. 
Dazu gibt es nichts Besseres als die ausführliche Vorführung der 
Lösungen derartiger Aufgaben, wie sie das vorliegende Buch bringt. 
Aus diesem Grunde ist es nicht nur den Studierenden, sondern auch 
allen jungen Ingenieuren bestens zu empfehlen. Herberg 


Verdingungsordnung für Bauleistungen, VOB, Teil-C — Allge- 
meine Technische Vorschriften. Folge 1, Ausgabe Juli 1955, 
Bauwelt Verlag, Berlin; Beuth-Vertrieb, Berlin, Köln, Frank- 
furt a.M.; Verlagsges. Rudolf Müller, Köln-Braunsfeld; Wer- 
ner Verlag, Düsseldorf. 172 Seiten, broschiert 4,50 DM. 

Nach den 1953 in neuer Fassung erschienenen Teilen A und B 
der VOB liegt jetzt als Ergänzungsband die erste Folge der All- 
gemeinen technischen Vorschriften aus Teil C vor mit 16 Vor- 
schriften, die z.T. an die Stelle früherer Normen treten. Neu auf- 
genommen sind: Bohrarbeiten, Baugrubenarbeiten, Rammarbeiten, 
Wasserhaltungsarbeiten und Betonwerksteinarbeiten. 

Die Gesamtausgabe der VOB ist in der bisherigen Fassung auch 
weiterhin erhältlich, da die noch nicht erneuerten technischen Vor- 
schriften bis zu ihrer Neufassung in der alten Form gültig bleiben. 
Bei Bestellungen der VOB wird der Ergänzungsband mitgeliefert, 
sofern nicht ausdrücklich nur die alte Gesamtausgabe verlangt wird. 


Zuschriften an die Schriftleitung 


(Ohne Verantwortung der Schriftleitung) 
Horch: Beitrag zur Berechnung dreiseitig gelagerter Platten 
B. u. St. 1954, Heft 3, S. 63 
Vorbemerkung: Die folgende Erörterung ergänzt die Kritik auf 
S. 244 dieses Heftes. Die Schriftleitung 


i 


_ dem Beitrag wird die Berechnung von dreiseitig ‚gelagerten 
ten auf der Grundlage der zweiseitig gelagerten Platte durch- 
rt, indem durch eine parabelförmige Stützkraft an einem freien 
d die Randbedingung (Durchbiegung & = 0) in der Mitte des 


Randes erfüllt wird. Die statischen Werte werden aus den Tafeln 


von Olsen-Reinitzhuber, „Die zweiseitig gelagerte Platte“, durch 


Auswertung von Einflußlinien gewonnen. Für die Bestimmung der 
Drillmomente und der Auflagerkräfte werden Ableitungen aus dem 
2 Buch von Marcus, „Vereinfachte Berechnung biegsamer Platten‘, 
herangezogen. Genaue Untersuchungen der Ableitungen und Rech- 
mungen des Aufsatzes geben zu einigen Bemerkungen Anlaß: 
ae 


I. Zu 4.112: Nach O.-R., Bd. I, S. 109, Tafel IX, Abb. 3e ist 
ög9’ = 0,0197 gR/EI. 


Die in dem Aufsatz durchgeführte Integration einer Parabel mit 
dem Faktor 2/3 hat den Zahlenwert 0,0206, weist also einen Fehler 
von 4,5% auf. 


Zu 4.12: Die Annahme der Parabelform für die Zustandslinie der 
Auflagerkraft und für die Einflußlinien ist nicht besonders gerecht- 
fertigt. Setzt man aber schon die Auflagerkraft als Parabel an, können 
durch die Annahme, daß die Einflußlinie eine Parabel ist, gegenüber 
der numerischen Integration Fehler in der Größenordnung von 
10% auftreten (z. B. bei M,,.). Man kann aber mit gleicher Be- 
gründung davon ausgehen, daß eine oder beide Funktionen des 
Integrals Sinusfunktionen sind. Dann ergibt das Produktintegral 
zweier Sinuslinien den Faktor 0,500, der um 6,8% von 8/15 = 0,534 
abweicht. Diese Annahme würde für manche Einflußlinie weit eher 
zutreffen und ist auch für die Auflagerkraft genau so wahrscheinlich 
wie die Parabelform. 


Zu 4.131: Wird nach obigen Ausführungen für d,,, also für X 
ein mittlerer Fehler von 5% angenommen und genau so für den 
Wert von M,,. etwa 5%, so beträgt im Beispiel des Verfassers der 
Faktor von M,x 


0,125 — 0,435 - 1,66 - (1,05)? = 0,045. 


Davon weicht der angegebene Wert 0,053 um 18% ab. Die Unter- 
schiede betragen bei M,. — 40% und bei M,, 9%, wenn man den 
gleichen prozentualen Fehler ansetzt. Diese Differenzen treten allein 
aus der Behandlung der vorgegebenen Zahlenwerte auf und haben 
nichts mit dem Näherungscharakter der Ableitung zu tun. 


II. Zu 4.132: Zu falschen Werten für M;y führt die irrtümliche 
Angabe, daß auch bei Linienlast das erste Glied von M,, fortfällt, 
wenn man v —= () setzt. Offensichtlich ist dieser Fehler in Tafel 2 
durchweg vorhanden, das Diagramm für Or also unrichtig. 


III. Zu 4.2: Die Berechnungen der Drillmomente und die Schluß- 
folgerungen bauen auf einem Mißverständnis der Formeln von 
Marcus auf. Die Gültigkeit der angegebenen Formeln 

F.,=—-T,, nd F,=-—T,,. 5 


ist auf den Sonderfall beschränkt, daß 
dort in Plattenmitte (hier also am freien 


Rand der Platte) eine waagerechte Tan- l/; 
gente vorliegt (9£/dy = 0). 
Dagegen ist im allgemeinen Falle ls 
b b 
e 7, 
=| M,dy=—N | — 
| yacıyl | oy? dy 
ul ö 


[9 


1) F = Inhalt der halben Momentenfläche, 
T = Inhalt der Drillmomentenfläche. 


„Beton- und Stahlbetonbau‘‘, Lizenz Nr.271, Verl i Ä 

Erich Bornemann, geschäftsführendes Vorsta ne 
(20a) Celle, Fuhrberger Str. 117. Für d 
Nachdruck, fotografische Vervielfält 


ndsmitglied des Deutschen Beton-Vereins 
en Anzeigenteil verantwortlich: Otto Swoboda 
igungen, fotomechanische Wiedergabe von 


‘Man kann aber unmöglich, auch nur näherungsweise, 


Berlin-Wilmersdorf, Hohenzollerndamm 169, Ferns 


‚ (16) Wiesbaden-Eigenheim, Prinz-Nikolas-Str. 19, und Prov.- i 
‚ Berlin-Wilmersdorf. Anzeigenpreisliste Nr. 2 Druck ee 
ganzen Heften, einzelnen Beiträgen oder 


NER: 
= | 2y, Be 5 


z—0 
BE N ı.; 
wobei wegen der Randbedingung ya 


5) x-0=0 erhält man das von Marcus 


seitig gelagerten Platten die Voraussetzung machen, d 
Rand (y= 0) eine waagerechte Tangente auftritt. ( 
fällig der Fall sein, wie eine Nachrechnung für das Bei 
fassers mit dem Seitenverhältnis b/l = 0,5 fast ergibt 
Ergebnis also annähernd richtig.) Die angegebenen x,-V 
demnach auf einer unrichtigen Grundlage berechnet worde 
die Schlußfolgerungen über die Größenordnung der Dr: 
Trugschlüsse sind. Aber selbst ohne Rechnung könnte m; 
hebliches Anwachsen der Drillmomente bei schlanken 
(b/l < 0,5) voraussagen, wenn man bedenkt, daß jede P 
um so größere Drillmomente beansprucht wird, je weniger 
durch Biegemomente abgetragen wird. 
Die Drillmomente erreichen bei Platten mit Seiten 
unter b/l= 0,5 Werte, die das größte Biegemoment 
übersteigen, erfordern also eine weit größere Drillbewel 
sie bei vierseitig gelagerten Platten üblich ist. Die Ausw 
einer unzureichenden Bemessung können sehr unangenehr 
Zu 4.4: Die Zugkräfte in den Ecken der aufgelagerteı 
ändern sich mit dem veränderten Drillmoment. Die Fes 
erreicht dabei u. U. eine Größe, die m. E. grundsätzlich nie 
mit einer derartigen Näherungsrechnung genau genug erfaß 
kann. Eine Auswirkung auf die Auflagerkräfte müßte da 
Berücksichtigung finden. 2 
IV. Die in dem Aufsatz ausgearbeiteten Berechnungsgri 
für die dreiseitig gelagerte Platte bieten leider nur eine u 
Grundlage für die Bestimmung der statischen Größen. Al 
von einigen unrichtigen Zahlenwerten sind die Fehlergrei 
Biegemomente nicht genau anzugeben, liegen aber doch we 
den üblichen Angaben. Die Ausführungen und Zahlenangab 
die Drillmomente enthalten viel zu kleine Werte für Pla 


b/I < 0,5. Sie können zu schwerwiegenden Bemessungs 
führen. Kut 
Erwiderung | 


Herr Dipl.-Ing. W. Kutzner beanstandet die getroffene 
nahmen über die Form der Einflußlinien und der Auflagerkı 
unterstützten Rand. Auf Grund von wahrscheinlichen 
prozenten weist er nach, daß für das Schlankheitsverhältnis b/l 
das Moment M,, anstatt 0,053 q: 1? ebenso 0,045 q-1? b 
könnte. 

Sicher wird durch die obigen Annahmen eine gewisse Unsid 
in die Rechnung eingetragen, die sich naturgemäß besonc 
sehr schlanken Platten bemerkbar macht. Es hat aber keiner 
die Einflußlinien exakt auszuwerten, wenn, was hier der FE 
die Form der Auflagerkraft unbestimmt ist. 

Die Brauchbarkeit der Methode kann daher nur durch 
mit exakten Verfahren nachgewiesen werden. 

Solche Vergleiche, z.B. mit den Angaben von Goriup 
Fuchssteiner, zeigen die genügende Genauigkeit des Ver 
im Bereich etwa b/l > 0,40. 

‚Die schlankeren Platten können nach dem angegebenen V 
nicht mehr genau genug gerechnet werden. Man erhält d 
gleichmäßig verteilte Last zu große, für die Randlast zu 
Werte. 

Für diese Fälle (bis b/I < 0,50) sei auf die Formeln von | 
W. Fuchssteiner im Betonkalender 1955, Teil II, Seite 1 


wiesen. 


Zu 4.132: Bei dem Diagramm für &y ist mir ein Fehler 
laufen. Das Diagramm für v» — 1/6 gilt für v—=0. Das Di 
für v = 0 ist falsch. nt 


. 


precher: 871556. Schriftleitung: Reg.-Baume 
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= Druck: H. Heenemann KG, Berlin-Wilme 
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